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Prólogo 


Este libro se escribe con el deseo de que su contenido y forma de analizar y 
diseñar estructuras de concreto reforzado sea de interés para estudiantes de lara, 
Fer de arquitectura y profesores; también se espera sea ul como libro de cima 
Estructural y consulta para profesionales ingeniero: y arquitectos, 

El material original contenido en el libro ha sido revisado, nuevos capítulos 
han sido agregados y otros corregidos y sumentados, además, muchos ejemplos ilus- 
des Han sido incluidos para proporcionar mayor claridad a los capitulos esa. 
diados 

El muevo líbro se presenta en forma sencilla y práctica para analizar y diseñar 
Tedieauriinra de conereto armado, para lo cual Se hnce referencia 4 los códigos y 
reglamentos vigentes, donde se aplica el procedimiento de diseno por resistencia 
Ináxima y servicio, ya que este enfoque nos Proporciona más eficientemente una 
(osiribución de los esfuerzos permitidos por las deformaciones inelásticas. En efecto 
la teoría de la resistencia máxima está basada en el comportamiento seal de piezas de 
Concreto telorzado, determinado mediante una gran cantidad de pruebos efectuadas 
en el laboratorio. 

La obra aumentó a 17 cay 
experiencia docente. Cada capi 
ciones, aplicación de 


ción correspondiente a viento y sismo, y a las excen- 
19s causan, 

En zonas sísmicas como las que tenemos ennuestro país (México cuenta con zo- 
has de gran sismicidad, principalmente localizadas por la parte del océano Pacho) 
s sin duda necesario, cada vez más, poner especial atención a estos fenómenos 

aumente el autor desea que la obra sea una referencia de provecho, ayude y 
Contribuya a que el lector aprenda a diseñar estructuras de concreto armado, poro 
sobre todo encuentre en ella la inspiración que necesita 


EL autor: 
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Análisis y bases de cálculo 


1.1. GENERALIDADES 


Toda estructura deberá contar con capacidad suficiente para resistir los efectos 
máximos de todas las cargas aplicadas sobre ella. Se tendrán en cuenta las especifi- 
caciones y reglamentos de construcción donde se prescriben la magnitud y natura- 
leza de las cargas que se aplicarán sobre la estructura que se va a diseñar. 

En efecto, toda estructura deberá tener capacidad para superar cualquier esta- 
do límite, de lo contrario, la estructura no cumplirá con la función para la que fue 
diseñada. La respuesta estructural siempre será superior al efecto producido por las 
acciones aplicadas, 


1.2. SEGURIDAD DE LAS ESTRUCTURAS 


Como ya se mencionó, para que la estructura goce de una estabilidad adecua- 
da, será preciso que se tome en cuenta toda acción y efectos de las cargas especifi- 
cadas por el reglamento, el no hacerlo puede tener consecuencias verdaderamente 


graves. 
Estas cargas son: 


a) Acciones permanentes. Son las que actúan sobre la estructura en forma con- 
tínua y cuya intensidad se considera que variará muy poco con el tiempo. 

b) Acciones variables. Son aquellas que pueden actuar o no sobre la estructura 
y cuya intensidad puede variar con el tiempo significativamente, 

£) Acciones accidentales. Son las que actúan sobre la estructura de manera 
esporádica, generalmente durante cortos espacios de tiempo, sin embargo, 
pueden llegar a ser de gran intensidad. 


Analicemos cada una de estas acciones. 


Acciones permanentes o fijas. Actúan en todo momento sobre la estructura y son! 
constantes en magnitud y ubicación. En este grupo entran la carga muerta (CM) debi 
do al peso de los materiales, estructura, equipos fijos, instalaciones y también el pesal 
probable de muros divisorios. Se consideran también el empuje estático de sólidos a 
líquidos de carácter permanente y los desplazamientos y deformaciones atribuibles al 
la estructura 

Acciones variables o libres. Comprenden la carga viva (C V) debido al peso del 
las personas, maquinaria cuya ubicación no es fija, muebles y otros artículos 


fectos producidos sobre la estructura debido a cambios de temperatural 

cuando la expansión o contracción son impedidos. 

+ Peso de la nieve. Se tendrá presente que el peso de la nieve recién caída pes 
85 kg/m', mientras que la nieve ya compactada pesa 160 kg/m” 

+ Hundimientos diferenciales y deformaciones que con el tiempo produzcan! 

una intensidad variable. 

Equipos y maquinaria capaces de producir acciones dinámicas en la estruc 

tura debidas a vibraciones, impacto y frenaje. Estas cargas pueden ser aplica 

das lentamente o de forma repentina, variando notablemente en magnitud 


Acciones accidentales. Son las producidas por viento o sismo, incendios y ex 
plosiones, y otras acciones que pueden ocurrir en casos extraordinarios. 

El diseñador de la estructura tomará precauciones especiales en la estruc 
turación y en los detalles constructivos para evitar una falla catastrófica en la es 
tructura 


1.3. ESTADOS LÍMITE 


En ningún caso la resistencia de la estructura se verá superada por una situa? 
ción límite de falla, pues de ser así, la estructura deja de cumplir las funciones pa 
las que fue diseñada 

En estructuras los estados límite se clasifican en: 


a) Estado límite de falla. 
b) Estado límite de servicio. 


El estado límite de falla corresponde al de una estructura cuyas condiciones d 
encia son nulas para soportar nuevas aplicaciones de carga. 

Un estado límite de servicio puede soportar cargas, pero no cumple con le 
requisitos de funcionalidad, comodidad, presentando agrielamientos, vibraciones 
otras acciones que afectan el adecuado funcionamiento de la edificación 


1.4. FACTORES DE CARGA (i 


Para diseñar una estructura se toman en consideración las distintas combin: 
ciones de acciones, de tal manera, que su resistencia de diseño resulte mayor o igu 
alas acciones que intervengan en el cálculo multiplicado por un coeficiente de segu 
ridad o factor de carga (F) 

El reglamento determina que el factor de carga se aplique de la siguien 
manera: 
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1. Para la combinación de acciones permanentes y acciones variables, se Loma 
la más desfavorable con su intensidad máxima y el resto con su intensidad 
instantánea, o bien se tomarán todas ellas con intensidad media cuando se 
trate de evaluar efectos a largo plazo. En la combinación de carga muerta 
más carga viva se tomará esta última con su intensidad máxima considerán- 
dola repartida en forma uniforme sobre toda el área 

2. Para la combinación de acciones permanentes, variables y accidentales, se 
considerarán todas las acciones permanentes, las variables con sus valores 
instantáneos y solamente una acción accidental. 


Es poco probable que ocurran simultáneamente dos acciones accidentales y, 
que además, sean de fuerza catastrófica 


1.5. FACTORES DE REDUCCIÓN 
DE RESISTENCIA (F) 


El reglamento especifica que la resistencia de los materiales empleados en una 
estructura deberán afectarse por un factor de reducción (F), tomando en cuenta la 
posibilidad de inexactitudes en los cálculos, cargas no adecuadas, mano de obra de- 
fciente, poca exactitud en las dimensiones de las secciones y falta de control en la 
supervisión y control de calidad, son causas suficientes para ocasionar reducciones 
de resistencia en los elementos estructurales diseñados, 

Por lo anterior, las resistencias de diseño se afectarán de la siguiente manera: 

Tensión axial, con o sin flexión 


a) Flexión 0.90 
b) Tensión axial y tensión con flexión 0.90 
e) Cortamte y torsión 0.80 


Flexocompresión: 


4) Núcleo confinado con zuncho de hélice continua, falla en tensión 
b) Nucleo sin confinar y con falla en compresión 

e) Núcleo rectangular con estribos 

d) Aplastamiento en el concreto 


. CONTROL DE DEFLEXIONES 
Y RECOMENDACIONES 


Todo elemento de concreto reforzado sometido a flexión debe diseñarse para 
una adecuada rigidez con la finalidad de limitar las deflexiones o deformaciones que 
puedan afectar negativamente la resistencia de la estructura. A] respecto el reglamen- 
to determina: 


Para estructuras cuyos elementos se encuentren no ligados y que puedan da- 
harse con pequeñas deformaciones, la deflexión horizontal se considerará aceptable 
cuando entre dos niveles sucesivos sea igual a la altura del entrepiso entre 500. 

Para otros casos se considerará adecuada, cuando entre dos niveles sucesivos de 
la estructura, la deflexión horizontal sea igual a la altura del entrepiso entre 250. 
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Asimismo, en el dimensionamiento de la sección, se aconseja limitar la can- 
tidad de acero para asegurarse de que éste fluya antes de que el concreto sufra por 
aplastamiento 

Es aconsejable en una estructura considerar un comportamiento dúctil (falla 
producida por flexión), para que en caso necesario, sea capaz de soportar grandes 
deformaciones bajo cargas cercanas a la falla, con esto se asegura que la estructura 
no falle en forma frágil (falla producida por cortante), sin ningún indicio de adver- 
tencia. 

Finalmente al diseñar la estructura se tendrá especial atención en la cantidad 
de acero, ductilidad y anclaje del refuerzo longitudinal, para que la estructura esté 
siempre en condiciones de producir secciones dúctiles, así, en casos de sismos de 
gran intensidad se tendrá la ductilidad suficiente después de la cedencia, para que la 
estructura aunque dañada, permanezca sin desplomarse. 


Concreto 


2.1. GENERALIDADES 


Se puede definir como un material artificial cuya composición consiste en una 
mezcla de arena, grava o piedra triturada, cemento y agua. A sus componentes se les 
llama agregados y se clasifican en activos e inertes. Son activos el agua y el cemento 
e imertes la arena (agregado fino) y la grava o piedra triturada (agregado grueso). 

Al mezclarse los materiales activos (lechada de cemento-agua) se produce una 
reacción química que va endureciendo la mezcla y al mezclarse con los agregados 
inertes (arena-grava) se forma entre ambos una masa que al fraguar (tanto en el 
agua como en el aire) adquiere gran solidez y resistencia, básicamente a esfuerzos 
de compresión. 

Para obtener un buen concreto será necesario contar con agregados de buena 
calidad y control en su graduación, dosificación y contenido de humedad uniforme. 

En efecto, la obtención de un buen concreto requiere de muchos [actores tales 
como presencia de excelentes agregados, vigilancia en la inspección y dosificacio- 
nes adecuadas de los materiales que intervienen en la mezcla y conocimientos só- 
lidos para la elaboración de un buen concreto, sin embargo, la presente obra no 
tiene este alcance, pues está dirigida exclusivamente al diseño y cálculo de una 
estructura de concreto reforzado, su comportamiento, sus alcances y limitaciones 
y sobre todo, los peligros de falla como un todo, es dectr, como estructura 

No obstante, el autor considera la conveniencia de conocer los materiales que 
componen un buen concreto para contar con la seguridad de que el concreto em- 
pleado tiene durabilidad y resistencia confiables. 

Basado en lo anterior, el reglamento especifica que el concreto como material 
de construcción y para fines estructurales puede ser de dos clases: 


Clase 1. Con peso volumétrico en estado fresco superior a 2.2 ton/m?. Su re- 
sistencia especifica, f!, será igual o mayor que 250 kg/cm. El módulo de elasticidad 
se supondrá igual a: 


E. =14000 4%, en kg/cm 
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Clase 2. Con peso volumétrico en estado fresco superior a 1.9 y 2.2 ton/ 


Su resistencia específica, f!, será inferior a 250 kg/cm*, El módulo de elasticidad 


tomará igual a 


=8000 / f., en kg/cm? 


El concreto ofrece buena resistencia a esfuerzos de compresión y corte, pero 
débil para resistir esfuerzos de tensión, para ello requiere un refuerzo de acero 

La resistencia del concreto requerida en una estructura dependerá de la 
lidad y características de los agregados, así como de su uniformidad y control 
mezclado. 


2.2, AGREGADOS INERTES 


Los agregados finos y gruesos deberán garantizar la adecuada resistencia 
durabilidad del concreto, responder a una graduación y contenido de humes 
apropiada 

En la fabricación de un concreto se pueden utilizar arenas y gravas existen 
en yacimientos naturales, rocas trituradas cuyos fragmentos estén limpios, resiste 
tes y densos 

Cuando se utilicen residuos o escorias siderúrgicas como agregado inerte 
tendrá la seguridad de que no contienen silicatos inestables ni compuestos ferrosi 

Los agregados inertes no deben producir reacciones con el cemento, de tal 
nera se evitarán los agregados procedentes de rocas blandas a porosas 


2.3. CEMENTO 


Es el elemento principal en la elaboración del concreto. El cemento Pordland: 
el más usado en la fabricación de todo concreto y se puede definir como 


La pulverización fina por calcínación a fusión incipiente de materiales arcillos 
y calizos que contengan óxido de calcio, aluminio, silicio y fierro, en cantidades ac 
cuadamente calculadas, sin más adición posterior a la calcinación que yeso natural 


Cuando se varia la dosificación de las materias crudas empleadas en la fabi 
cación del cemento, se pueden obtener cementos especiales, cada uno con carad 
rísticas diversas, veamos: 


Tipo 1. Común o normal. Se destina a estructuras y obras de tipo general 

Tipo 2. Modificado. Se caracteriza por su bajo contenido de aluminato tricál 
co. Su empleo se recomienda en la construcción de obras hidráulicas. 

Tipo 3. Rápida resistencia u corta edad. Su empleo se recomienda cuando 
concreto está destinado a recibir carga en corto tiempo o también cuando la cimi 
requiere ser retirada en un mínimo de tiempo. Este cemento genera gran canti 
de calor al hidratarse. 

Tipo 4. De bajo calor. Se recomienda para estructuras donde se requieren y 
des volúmenes de concreto, Se caracteriza, por una menor generación de calor 
su hidratación, mayor resistencia al agrietamiento y desarrollo más lento para su 
sistencia final 
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Tipo 5. Resistencia a los sulfatos. Recomendable cuando la infraestructura se 
¡encuentra expuesta a la acción de líquidos corrosivos o aguas sulfatadas. 


Cemento Portland blanco. Contiene bajo contenido de óxido férrico, de ahí 
st color blanco. Se recomienda para recubrimientos, acabados y para lograr electos 
¡que la obra arquitectónica demande. 

Cemento Porland-puzolana. Se compone de una mezcla de cemento Portland, pu- 
olana y yeso. Las puzolanas son materiales silícicos y aluminosos que con la humedad 
¡eaccionan químicamente con la cal formando compuestos con propiedades cementan- 
les. Su empleo se recomienda en concretos para obras hidráulicas y marítimas. 


2.4. AGUA 


En la elaboración de todo concreto se utilizará agua limpia y exenta de mate- 
ias nocivas a los agregados y al acero de refuerzo. 

El reglamento indica que se evitará el empleo de agua de mar ya que reduce la 
resistencia del concreto, además, afecta al acero de refuerzo debido a la corrosión 


2.5. ADITIVOS 


Son productos que se mezclan con el concreto en proporciones no mayores al 
5% del peso del cemento para darle a la mezcla una cualidad que el concreto porsí 
solo no puede proporcionar. 

Se tendrá especial cuidado en no utilizar como aditivos productos que conten- 
gan sulfuros, cloruros, ni tampoco ningún componente químico que ocasione corro- 
sión en las armaduras del refuerzo, 


2.6. PLASTICIDAD EN EL CONCRETO 


La plasticidad en el concreto se mide con la altura de revenimiento. La 
prueba se efectúa de la siguiente manera: 

En un molde de forma tronco-cónica, de 30 cm de altura, 20 cm de diá- 
metro en la base inferior y 10 cm de diámetro en la base superior, por su pane 
superior se vierte el concreto fresco mediante tres capas que serán compacta- 
das (se pica la mezcla con una varilla para su adecuada compactación hasta el 
enrase del molde) (fig. 2.1). 

Hecho esto, se extrae cuidadosamente el molde por la parte superior. Al 
quitar el molde, la mezcla aún fresca se deforma más o menos según sea su 
plasticidad. 

La diferencia entre la altura del molde y la mezcla se llama altura de re- 
venimiento (fig. 2.2). 

Ahora bien, no todos los elementos que se consideran estructurales de con- 

20m — CTeto, necesitan mezclas de igual plasticidad; por tanto, el responsable de obra 
hará la selección del revenimiento adecuado dependiendo del tipo de obra a la 
3 ] que se destinará el concreto, 

Se tendrá presente que un revenimiento pequeño indicará una consis- 

tencia dura, mientras que un revenimiento grande manifiesta una consistencia 


ronco-cónico. — pia, 


grodada 


q 


Reg! 
la 


Figura 2.2. Altura de revenimiento. 


2.7. VIBRADO DEL CONCRETO 


Para una buena consolidación exenta de oquedades en el interior de una 
de concreto, se necesita recurrir a una adecuada vibración en su interior y ésta se lo 
colocando el vibrador en posición vertical, como se muestra en las figuras 2.3 y 2.4 


Formo correcta Formd incorrecta, 


Y 


ie di 
raras 8 FÁ Vasa 
q. porción jucorrecta 
a (+ * 
AN > 
1 =* 
1 Cimbre + 
= 
| 
| 
Figura 2.3. Colocando el vibrador en posición vertical Figura 2.4. Cuando se coloca el vibrador formando 
€ introduciéndolo en la mezcla unos centímetros a ángulos cualesquiera y con poca penetración, la mezcla 
intervalos sistemáticos se logra un buen vibrado. presenta una consolidación inadecuada. 


La operación de vibrado es muy importante para lograr una buena consolid 
ción de la mezcla y deberá efectuarla personal especializado en el manejo del vibrad 
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2.8. FRAGUADO DEL CONCRETO 


En el momento que se mezcla el cemento con el agua (pasta cementante) 
inicia una reacción química que determina lentamente el endurecimiento del con- 
¡reto mientras el cemento se encuentre en contacto con el agua, el endurecimiento 
¡continúa electuándose. Antes de su total endurecimiento, la mezcla experimenta 
¡dos etapas dentro de su proceso general que son: 


L. Fraguado inicial 
2. Fraguado final 


1. Fraguado inicial. Resulta difícil predecir el inicio de esta etapa, no obstante, 
se puede decir que corresponde cuando la mezcla pierde plasticidad vol. 
viéndose difícilmente manejable. 

2. Fraguado final. Al irse deshidratando la mezcla, el endurecimiento llega a su 
segunda etapa alcanzando tal dureza que la mezcla deja de ser manejable y 
entra en su fraguado final. 


Generalmente todos los cementos Portland se comportan más o menos de 
manera similar, no obstante, el incremento de la resistencia con la edad no es 
siempre el mismo. Hay cementos que aumentan su resistencia inicial más rápida- 
mente, en cambio, otros cementos muestran mayores resistencias a periodos más 
prolongados. 

Se han efectuado estudios que demuestran para una relación agua-cemento 
fija, que las resistencias de los cementos muestran mayores diferencias en las edades 
iniciales. Después de los 90 días las diferencias son considerablemente menores. 


2.9. CURADO DEL CONCRETO 


De un buen curado dependerá de manera importante la resistencia que alcan- 
zará finalmente el concreto. 

La protección que se le proporciona para evitar la pérdida de agua o para 
reponer la que se pierda recibe el nombre de “curado del concreto”, y es tan impor- 
tante que de un buen curado dependerá la resistencia que finalmente alcanzará el 
concreto. 

Para lograrlo se utilizan varios procedimientos, pero el más generalizado con- 
siste en cubrir la superficie con una película impermeable con base de parafina que 
impida la deshidratación del concreto recién colado. 

Otro procedimiento consiste en mojar frecuentemente la superficie para darle 
al concreto el agua que necesita para su adecuada hidratación. 

El concreto normal debe mantenerse a una temperatura superior a los 10%C y 
en condiciones de humedad durante los siete días posteriores al colado. 

El concreto de rápida resistencia a corta edad debe mantenerse a una tempe- 
ratura superior a los 109C y en condiciones de humedad durante los primeros tres 
días después del colado, 

La congelación en el concreto fresco es altamente perjudicial y debe evitarse, 
ya que puede causar grandes agrietamientos en la masa con disminución importan- 
te de la resistencia en forma permanente. 
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2.10. COMPORTAMIENTO DEL 
CONCRETO A ESFUERZOS 
DE COMPRESIÓN AXIAL 


La resistencia a compresión del concreto se obriene de cilindros de prueba a 
relación de altura a diámetro igual a dos (molde), curados en laboratorio y proba 
alos 28 días o a una edad menor, especificada para concretos de alta resistencia) 
temprana edad 

Es difícil que un concreto vaciado y curado en obra, desarrolle la misma re 
rencia que curado y cuidado en laboratorio. Es por ello que la resistencia supuesta; 
los cálculos deberá ser superior (aproximadamente 40 kg/cm”) que la resistencia] 
especificada 

La resistencia de un concreto sometido a compresión axial puede ser de 1 
kg/cm? y más dependiendo de una proporción adecuada, relación agua-cemento e 
librada, supervisión y mezclado, buen vibrado y excelente curado, sin embargo, 
condiciones normales y agregados comunes, debemos considerar concretos 
tna resistencia a compresión de entre 150 y 450 kg/cna”, siendo los comune 
de 200 kg/cm” y 250 kg/cm 

Para diseño el reglamento especifica que se usará un valor nominal 


fi=08f 
tanto para concretos clase 1 como 2. 
2.11. COMPORTAMIENTO DEL 


CONCRETO A ESFUERZOS 
DE TENSIÓN 


Su resistencia a tensión axial es baja, se considera del orden de 15 a 203 
su resistencia a la compresión 

En pruebas realizadas a tensión se han obtenido resultados poco confi 
debido principalmente a los dispositivos de sujeción que producen fallas prema 
por las concentraciones de esfuerzos. No obstante, el reglamento acepta una £ 
tencia a tensión, f,, de 


Concreto clase 1: 1.5 J/% 


Conereto clase 2: 1.2 y 


Para diseñar se usará un valor nominal f, igual a 0.75 f, 


2.12. ACERO DE REFUERZO 


El acero es un producto siderúrgico en el que el hierro se combina 
pequenas cantidades de carbono. En efecto, el acero deberá contener men 
1.7% de carbono. 

El reglamento determina que el acero de refuerzo para concreto serál 
base en barras de acero o mallas soldadas de alambre (electromalla) lisas 
rrugadas. 
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En las barras (varillas) se permite el uso de la barra lisa núm. 2 (4" de diáme- 
tro), principalmente en el empleo de estribos, 

En la tabla 2.1 se indican los datos técnicos de las varillas más usuales en el 
cálculo de una estructura de concreto reforzado, 


Tabla 2.1. Tamaño de varillas corrugadas, 


Datos técnicos. 
o Perímetro |. Peso 
|_varila | Puigadas | Centímetros | Área (cm) | (cm) | (kg/mi) 
2 E 032 200 | 025 
25 | Ye 079 049 [250 | 0384 
3 Ma 085 | om 300 | 0557 
4 Mo 127 | 127 | 400 | 1000 
s | | 1s 199 5.00 | 1.560 
:cHM [1 | 28 | 60 2280 | 
7 22 | 387 | 70 | 30 
8 254 | sor | 800 | 39 
5] va | 20 6sz | 90 | 5033 
Ro | om | os 734 | 1000 | 6225 
12 ra [38 mao | 1200 | 8s38 


* Únicamente en varilla isa. 


Alambrón corrugado. Es un magnífico sustituto del alambrón común ya que 
soporta la misma carga en kilogramos que aquél, pero es mucho más delgado 
(3.47 mm de diámetro contra 6.4 mm del alambrón común). Otra gran ventaja 
son sus corrugaciones, que sin duda, proporcionan una mejor adherencia con el 
concreto. 

El alambrón corrugado es laminado en frio. 

El reglamento especifica que las intersecciones soldadas no deben estar espa- 
ciadas a más de 30 cm en la dirección del esfuerzo calculado, 


2.13. MÓDULO DE ELASTICIDAD 
DEL ACERO 


El reglamento determina que el módulo de elasticidad para todos los aceros de 
refuerzo ordinarios se supondrá igual a: 


E,= 2000000 kg/cm? =2 x 10* kg/cm? 
Para torones de preesfuerzo igual a: 


E,=1900000 kg/cm*=1.9 x 10* kg/cm? 


En la tabla 2.2 se indican los datos técnicos de electromallas más usuales 


Tabla 2.2. Electromalla. Datos técnicos. 


| malo y calibre | —Diémetro | Aroa de acero | Peso 
de alambres | Milímetros | Pulgadas | _ (cm'/m) (kg/m) 
exe | 719 [70283 2.662 4309 
Ex6-4 ses | o262 | 2200 | 3706 
| 6x6-% | 620 0.243 1.974 3.204 
6x6-% 5.72 0.225 1687 | 2729 
EA ass | 0192 1.225 1.982 
a E 0162 | 0872 1.412 
exe | 383 [035 | os | os 
x6-"/a 267 | ox10s | 0370 0.595 


ipótes:s básicas de la 
teoría de la flexión 


3.1. GENERALIDADES 


En estructuras la flexión es un fenómeno frecuente, pero complejo. 

En un elemento estructural (por ejemplo, una viga) cargado simétricamente 
y detenido en tal forma que no exista la posibilidad de un pandeo lateral torsional, 
aparecerá una flexión simple producida por las cargas. 

Cuando esto ocurre, el problema es sencillo, pues el momento flector es resis- 
tido, sin problema, por los esfuerzos internos de la viga, y en caso de falla, ésta pue- 
de producirse por insuficiencia de acero, o también, por una sección deficiente de 
concreto. 

Cuando el elemento no está sujeto, las cargas aplicadas pueden volverlo inesta- 
ble, se produce una flexión o pandeo lateral, acompañada por una torsión que obliga 
para su estabilidad un refuerzo transversal y longitudinal por torsión, para darle a 
la viga una rigidez torsional adecuada. Cuando esto sucede el problema se com- 
plica, ya que frecuentemente aparecen junto a la torsión fuerzas de flexión, cortantes 
y axiales. 


3.2. ANÁLISIS DE SECCIONES 
SIMPLEMENTE ARMADAS. 
TEORÍA DE LA FLEXIÓN 


Para determinar la resistencia de secciones sometidas a flexión, carga axial o 
una combinación de ambas, el reglamento se basa en las siguientes hipótesis y con- 
diciones de equilibrio. 


1, Toda sección que antes de la flexión era plana permanece plana después de 
la flexión. 

2. Se desprecia la resistencia del concreto a esfuerzos de tensión. 

3. En una sección con flexión y carga axial, se considera que la distribución 
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del esfuerzo en el concreto es un rectángulo con un esfuerzo de 0, 
distribuido uniformemente sobre una zona equivalente de compresi 
una profundidad a=B,c paralela al eje neutro desde la fibra más aleja 
compresión. 

El coeliciene f, se tomará igual a 0.85 f? cuando /*< 250 kg/cm' e 


(1o5- E )r si f*>250 kg/co? 


4. Entre el acero y el concreto existe adherencia, de tal manera que las 
'maciones unitarias del acero son iguales a las del concreto adyacente. 
5. La deformación máxima unitaria en la fibra extrema en compresión se 
sidera igual a 0.003. 
La resistencia obtenida con estas hipótesis, multiplicada por el fac 
correspondiente (factor de reducción), da la resistencia de diseño. 


3.3. BLOQUE DE ESFUERZOS 
RECTANGULAR EQUIVALENTE 


A continuación se analiza el comportamiento de una viga de concreto ref 
sujeto a una carga de flexión creciente tomando en cuenta las anteriores hipó! 

Antes de deformarse la viga bajo la acción del momento flexionante, ésta 
cuentra representada por el rectángulo 1, 2, 3, 4, de la figura 3.1. Al someter 
a una carga creciente ésta se deforma, acortándose las fibras sujetas a compr 
(1,-2,) y alargándose las sujetas a tensión (3,4). 

Entre las compresiones y las tensiones se encuentra un plano de fibras q. 
sufre ninguna deformación y se le da el nombre de plano o eje neutro. 

Los resultados obtenidos con la teoría elástica donde se produce una 
mación lineal de esfuerzos (fig. 3.1), no son comparables con la realidad, 
muy difícil predecir la carga de ruptura con esta teoría, debido fundamental 
a que las secciones de concreto reforzado se comportan inelásticamente bajo 
elevadas, 

Al ir aumentando el momento flexionante, los esfuerzos de compresión varían 
de cero en el plano neutro a un máximo en la fibra más alejada de compresión (fig. 3 


H— 


Asero dere fuerzo 


de 
4 
| ] 
| A 
1% S ES 
- > ] 4. 4 
sk ' A =p 


L 
seccióntramversol de la siga. Sección Lamgjta dinal de Lo siga 


Figura 3.1. Viga sujeta a flexión. 
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respecto, el científico Charles S, Whitney remplaza la distribución del bloque de esfuerzos 


de concreto a compresión por un rectángulo equivalente (fig, 3.3). Con esta distribución 
rectangular se logra una simplificación en los cálculos, 


Le=0.003 0.05 $ 


a + 
| ES 


Eta 
fe a/ 
e al > 
Í a 
ME 0 r: 
Y Figura 3.3. Esfuerzos 
j equivalentes. 


Ahora bien, para que haya las fuerzas resultantes de compresión de los blo- 
ques real y equivalente, se deberán cumplir dos condiciones: 


a) El volumen de la cuña rectangular representada por la resultante C, con un 
ancho 0.85 f¿, un espesor b y una profundidad a, tiene que ser equivalente 
al volumen del bloque real de esfuerzos. 


b) La distancia de la resultante Cen la cuña rectangular equivalente tiene que 


ser igual a la profundidad de la resultante C en el bloque real de esfuer- 
205. 


Efectivamente, cuando en una sección dada se cumplen las dos condiciones 
mencionadas, la mecánica de sus fuerzas no sufre alteración alguna. 


3.4. MIEMBROS SOMETIDOS 
A FLEXIÓN. FALLAS 


Las condiciones de equilibrio demandan que la fuerza resultante interna de 
compresión sea igual a la fuerza interna de tensión (fig. 3.4). 


085 fe 


Figura 3.4. a) Sección longitudinal. £) Sección transversal. ) Esfuerzos 
reales. d) Esfuerzos equivalentes. 
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Por necesidad de equilibrio: 


T y C=0.85 fab T=AS. P 


0.85 abf; =A. 
jd=d—-0.54 


Momento de diseño 


Concrero: M,=Cid= CU —0-5a) 


Acero: M,= Tjd=T(¿—054) 
la vamos a estudiar las 


En el análisis de una viga simplemente armad: 


fallas a flexión: 
a) Falla a tensión 


b) Falla a compresión 
o) Falla balanceada 


cuando la sección de concreto pre 
-ro alcanza la resistencia de cedencidi 
decir, f,=f, Ulla a tensi 


a) Falla a tensión. Esta falla ocurre 
estos casos el aces 


contenido de acero, en 
pacidad máxima, es 


ue el concreto llegue a Su Cal 
Obtención de la distancia 4 


Momento de diseño: 


E 0 os Eb |= E 
M. = A.f,(d —0. 54)= A sa 0.5 0.85/:b )> as(a 0.59 


Relacionando la ecuación anterior con el porcentaje de acero, se dl 


podi, b 0.59 LE 15 simplificando 


M 


se tendrá finalmente: 
M, =bdefy (10.591) 

Hay que recordar que el reglamento determinó que el momento 

debe afectar por un coeficiente de seguridad (F;), por tanto 


M, =E,befy (1 0.591) 
donde 


e rectangular equivalente 
gular (viga) 


a, altura del bloqu 
b, ancho de una sección Tectan 
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d, peralte efectivo de la viga 
A, área de acero 
f.. fatiga de trabajo del acero 
$], resistencia de cedencia del acero 
Cy T, resultantes de compresión y tensión, respectivamente 
jd, brazo de palanca entre ambas resultantes 
M,, momento último 
E, porcentaje de acero 
Y. literal simplificadora 


b) Falla a compresión. Cuando en una sección de concreto el porcentaje o área 
de acero es muy alto, el concreto puede llegar a su capacidad máxima antes de 
que el acero ceda, Esta falla es muy peligrosa y hay que evitar que ocurra, pues el 
elemento falla en forma frágil y repentina, sin ningún indicio, El reglamento da un 
valor para la deformación del concreto en la fibra más alejada en compresión de 
$= 0.003. 

Para una falla en compresión, /.</, esto debido a que el acero se encuentra en 
estado elástico, veamos la figura 3,5: 


E 


: 
A 


A 


Figura 3.5. Deformación de una viga de sección 
rectangular. 


Por comparación de triángulos, en la figura 3.5b, se obuiene: 


por tanto 


0,003 + 


2x10* 


Ahora bien, multiplicando todos los términos de la ecuación por 2 x 10%, ob- 
tenemos: 


a 6000 6000 
4 6000+ 


fx 2000000 — 6000+f, 
2000000 
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Por necesidad de equilibrio, C=T: 


M,= C(d—0.54) =0.85/!abíd—0.5a) 
y a=B,c: por tanto: M, =0.85b B,c(d —0.5B,c) 


Finalmente el momento resistente de diseño es igual a: 
M, =F, 0.85 f.b Bic(d—0.5B,0) 


£) Falla balanceada. Ocurre cuando simultaneamente el acero llega a su es 
zo de fluencia y el concreto alcanza su deformación máxima de 0.003 en la 
más alejada de compresión 

En elementos a Mlexión diseñados para resistir fuerzas sísmicas, el acero de 
sión tendrá como máximo 75% del área correspondiente a falla balanceada. 

La mencionada limitación (75% P,,) tiene como finalidad proporcionar al 
mento diseñado un comportamiento dúctil. Tratándose de elementos continu 
refuerzo de acero por tensión quedará limitado a 50% de F). El propio reglamé 
especifica como refuerzo máximo de acero para elementos no sometidos a fi 
sísmicas el que corresponde a la falla balanceada 

Haciendo referencia a la ecuación de equilibrio 


0.85 fíba=A,f, y a=Bc 
085/bB.c=AS, y A=P bd 
0.85f:b Bic _ 0.85f2 Bic 


089:b Be= pod y p= Ergo = gp 


Como se conoce el valor de S , se tiene: 


085 BL c_ 085 BL, 6000 


3 d S 6000 + f, 


El porcentaje de acero no excederá de 75 % 


Ni 0.85f: B, 6000 
PE9nO 5 6000 + f, 


El reglamento da la fórmula 


>2 0.85f: (0.80)* 6000 > 0.85/2 4800 
== - =0m5 29. 
973 f, 6000+ $, OE 000+ 


3.5. EJEMPLOS ILUSTRATIVOS 


Ejemplo 3.5.1. Calcular el momento resistente de diseño en una viga de 
ción rectangular simplemente armada. Diga si la viga falla a tensión, a compre: 
se encuentra balanceada (Kg, 3.6). 


*El reglamento da para [, =0.80, en cambio el autor considera más apropiado tomar fi, =0.85 
lidad tal diferencia no es significativa. 


100 kg/cm”; /, =4200 kg/cm* 
d=30cm;b=25cm 
'AL=3Í+5=5.97 cm* (supuesto) 


lxtzom pde 
| 


ME” + 


Figura 3.6. Deformaciones en una viga simplemente armada. 


Primeramente calculamos la profundidad de la cuña rectangular de esfuerzos 
equivalentes 


C=T ..0.85£ab=A,f. y f, 
=_5.97x 4200 _ 25074 
0.85 x 200 x 25 
a _ 590 


=p 0ss 


= 5.90 cm 


Cuando P< P, la viga fallará en tensión, veamos: 
0.85f: B, 6000 5 0.85 x 200 x 0.85 
balanceada) P»=0.75 - =07: 
(viga balanceada) f 3 5000+J 0.75 00 


6000 
10200 


= 0.0258 Xx 0.588 > 0,015 


As 5.97 
pd DÓnE 
a SN 


También se puede analizar la falla, haciendo referencia al diagrama de deforma- 


ciones, En electo, cuando la deformación en la zona del acero (3,) es menor que la de- 
formación en la fibra más alejada en compresión 8, =0.003, la viga fallará en tensión: 


c EN Li _ 4200 
5 = —yó,= = 
ao 10000 
5 = O0021X6.94 _ 0.0145 


40-694 — 3306 = 0.00044 < 0.003 


= 0.0021 


La viga igualmente falla a tensión 
El reglamento especifica un refuerzo mínimo de acero en secci 


lares de concreto armado de: 


O7NT 4, - QTA200 75% 40 =2.36 cm <5.97 cm! 
Í 200 


La pieza cumple con el mínimo de acero. 


¡ones rectan; 


Asa. = 


Para que la viga falle a compresión será necesario que P>Po 
Cálculo del momento resistente de diseño: 


M, = Fp bdf.y (1 0.591) 
P=0.006 


PS, _ 0.006 x 4200 
LA LAA 012 
ñ 200 pazo 


Amia = ne bd = 2.36 cm* 


finalmente: 


M,=F, bdf:y (10.597) =0.90 x 25(40)* 200 x 0.126(1 — 0.59 x 0.126) = 839 
+. M, = 839800 kg cm 


Ejemplo 3.5.2. Diseñar la viga de sección rectangular simplemente 
mostrada en la figura 3,7. 


O 


pe 


Figura 3.7. Viga rectangular simplemente armada. 


La viga se encuentra sometida a un momento de: 


M,= 4600000 kg/cm; f: =200 kg/cnr y f, = 4200 kg/cm” 
(La viga no está sometida a empujes sísmicos.) 
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Se pide diseñar la viga con el máximo porcentaje de acero y con el mínimo per- 
por el reglamento. 


a) Diseño con el máximo porcentaje de acero. 


Po == pe 6000 _ 86700 =0.020 
10200 4284000 j 


1=p y = 0.0020 =0.42 


Se aconseja que el ancho de la viga no sea menor de 20 cm, por tanto: 


y Ma 4 600 000 


= Fab fo yA — 0.59y) dl 0.90 x 20 x 200 x 0-42(1 — 0.59 x 0.42) 


di = 4044.60 cm' .. d = 14044.60 = 63.60 cm | 
h=d+r= 63.60 +2.40 = 66 cm 


El peralte efectivo, d=63.60 cm, será el mínimo que podrá tener la viga ya que 
se encuentra reforzada a su máximo porcentaje de acero permitido. 
Cálculo del área de acero: 
A, = Pbd = 0.020 x 20 x 63.60 = 25.44 cm? 
b) Diseño con el mínimo porcentaje de acero permitido. 


El reglamento dice: “En elementos de sección rectangular de concreto reforza- 
do el área mínima de refuerzo se obtiene con la expresión siguiente.” 


A ps 


0.7200 0,0024 bd 
> .002: = == «== 0.0024 
A, 200 0.0024 bd y P »d 


AY= pL- 0.0024 200 = 0.05 


4600000 
0.90 x 20x 200x 0.0(1-0.59x 0.05) 
=26332 cm* 


suponiendo b=20 cm d' = 


26332 =163 cm yh=166* cm 


*El reglamento dice: “Haciendo relerencia al esfuerzo cortante la relación h/b no excederá de 6 para 
evitar torsiones en la viga.* 
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La relación anterior obliga a un cambio de sección, por ejemplo b=40 cm: 


4.600 000 ¿ 
A =13 166.00 cm! 
ADORO A ZOO D.III 


+ d=,/13166 =114 cm -.h =118cm 
pa 6 ' 
Mo LO =2.95:<6 veces ger 6 


Cálculo del área de acero: 


A. = P bd =0.0024x 40X114 = 10.94 cm? 


conft7= 102% 34 47 
3.87 
Al diseñar una estructura se tendrá presente que las fallas a compresión som: 
la práctica extremadamente peligrosas (falla frágil, P > f., viga con gran porcen 
de acero), debido a que fallan con poca advertencia visible. En cambio, cuando 
falla es a tensión (falla dúctil, P < f., viga con poco porcentaje de acero), la viga m 
trará agrietamientos del lado de la tensión, pero la falla ocurrirá lentamente india 


donos fuertes dellexiones y fracturas, lo cual anuncia el colapso con anticipación. 

Lo mencionado anteriormente indica que para asegurar un buen compo 
miento en todos los elementos estructurales, el reglamento limita el área de ace 
la correspondiente falla balanceada 


s de secciones doblemente 
adas. cero en compresión 


. GENERALIDADES 


Una viga doblemente armada se presenta, fundamentalmente, cuando por ra- 
zones arquitectónicas o estructurales se fijan de antemano las dimensiones de la 
iga. Cuando esto sucede, podrá requerirse acero en la zona de compresión, ya que 
"El momento flexionante que se debe absorber es mayor que el momento resistente 
"tapaz de soportar la viga con la sección impuesta. 

El acero en ambas zonas (tensión y compresión) podrá alcanzar o no su límite 
ide Miuencia, no obstante, para su cálculo lo mejor es suponer que todo el acero se 
encuentra en estado de cedencia y, en caso contrario, efectuar las modificaciones en 
sel cálculo del acero que no se encuentre en estado de cedencia. Hay que mencionar 

las vigas doblemente armadas necesitan grandes cantidades de acero, y aun así, 
incremento de resistencia que proporcionan es poco significativo. 


42. OBTENCIÓN DE FÓRMULAS 


Primeramente se considera que Lodo el acero está cediendo (fig. 4.1): 


gesoogs meto 
a E 
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donde: 


A!, área de acero en compresión 

€. fuerza resultante de compresión 

C, fuerza resultante del acero en compresión 

3. deformación del acero en compresión en ese plano 
fo. fatiga del acero en compresión en ese plano 


Primeramente se supone que todo el acero está cediendo, entonces por 
sidad de equilibrio, obtenemos: 


CFE 


=085f.ab+A!f,=A,f, A=A1+As 
despejando a .. 0.85! ab=A,, ALS, 0.85f:ab=(4,—ADÍ, 


3 
O > (ecuación válida cuando el acero alcanza la fluencia) 


Se puede obtener el valor de a en función del porcentaje de acero, vea 


= An + As =Pphd...f'= 


El valor de a en función del porcentaje de acero será: 


(pra—proa)S — pras, — prodg _ (PP) ha 


0.85 f:b 0.85/:b 0.85/: 


Ahora bien, cuando la deformación en el acero es mayor que £ . se día 


él acero está cediendo, veamos la figura 4.2: 


4 
A 
att 


Figura 4.2. Diagrama de deformación. 
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do ambas ecuaciones se cumplen, el acero en compresión y en tensión 
la fluencia. 


¡dose en lo expuesto anteriormente, calculamos el momento resisten 
| Haciendo momentos en el plano donde se ubica el acero en tensión, 


M,=F,, [(4,— AI) f, (d-0.58) +A)f, (d—d)] 
=Fy0.85 /, ab (d—0.54) +A! (d—d') 


lES muy importante recordar que la distancia a (profundidad del bloque rec- 
de esfuerzos equivalentes) mostrada en ecuaciones anteriores, es correcta 


ambos aceros fluyen; en caso contrario, la distancia a deberá calcularse 
lo de la ecuación de equilibrio: 


0.85 f:ab=A,f,— Af. 


(ecuación válida cuando los aceros no fluyen) 


EJEMPLOS ILUSTRATIVOS 


Ejemplo 4.3.1. En una viga de sección rectangular con refuerzo de acero en la 
de compresión, calcular el momento resistente. Digase también si el acero en 
y en compresión se encuentran en cedencia (fig, 4.3) 


Puig 


Figura 4.3. Viga doblemente armada. 


Datos: 


f=200 kg/cm; f,=4200 kg/cm* 
d=46cm;b=20cm 


d=40m 
= 5418 =5x 5.07 cm! =25.35 cm! (supuesto) 
4H6=4X2.87 cm?=11.48 cm? (supuesto) 


9 en ambas zonas (tensión y a 


En un principio, se mencionó que el acer 
plo supone: 


sión) puede o no alcanzar su límite de fluencia. En nuestro ejem 
todo el acero se encuentra cediendo, veamos: 


a LAS - 15351 48)4200 _ 58254 — 17.13 cm 
0.85 f:b 0.85x200x 20 3400 


= 123 20.15 cm 


a=Bc c= $770.85 


A continuación, se comprueba si el acero en compresión alcanza la 


como se supuso: 


c 20.154 f 
= 0.003 29134 - 0.0024 y si5. > 
0.009 75 0.0024 y sid. 2 


el acero se encontrará cediendo: 


4200 
2 = 0.0021 -- 0,002: O, 1 o el :s1ó 
2 000 000 0.0021 ... 0,0024 > 0.0021 (el acero en compresión está 


Comprobación del acero en tensión 


de 4620.15 
LL =0.003 53 0.0038 y si 


El acero en tensión estará cediendo, cuando: 


0.0038 > 0.0021 (el acero en tensión también se encuentra cediez 


:a la cedencia, se calcula el momento re: 


Como todo el acero alcanz 
dad especificado por el reglame 


diseño aplicando el coeficiente de seguri 


M,=F[(A, ADS, (d 0.50) +ALÍ, (d—d')] =0.90 
(25.35 — 11.48) 4200 (46-0.5X 17.13)+1 1.48 x 4200 (46 — 4) 
=0.90 (2180738 +2025072) = 3785000 kgcm 


El momento obtenido lo comparamos aplicando otro procedimient 


1o. Como viga simplemente armada (concreto) 


M, = Fa[(0.85 x 200 Xx 17.13 20 (460.5 x 17.13)] = 0.90 (2180 
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equilibrar la viga se requiere una cantidad de acero como viga simple 


Ms 


RA. fo (d —0.50)] -. Ay = 


EQ 180 300) 
EE = 13.87 cm! 
EÍAZ00(46 85651 O 


Para finalizar el cálculo, será necesario obtener la cantidad de acero que se 


en la zona de compresión y otra cantidad de acero complementario en la 
ide tensión (figs. 4.4 y 4.5). 


pazoomp- 
—+4 


ae z P 
HH ltcratocana soriano) 


d-ofe 
» Mo 1962300 Kage 
pi nero asténsión como sig sinplombima) 


He= 494300 Hgan 


Figura 4.4. Acero en la zona de compresión. 


Lancrel, más ocers encmpnas, 


Mu» 3784 300 Hem 


Hoz 3184300 Kgem 
Acarvantinción món ocres 
Tensión complementaria 


Figura 4.5. Acero complementario en la zona de 
tensión, 


Acero en compresión: 
M,= FalA!f, (d—d)] =F, 111.48 x 4200 (46 — 4)] =F, [2025072] 
¡Acero complementario en tensión: 


A¿=A,— Ay =25,35- 13,87 =11.48 cm? 
M,= Fy[11.48 x 4200 (46 —4)] = F,12025072] 
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Queda comprobado que los momentos calculados por ambos procedirn 
son prácticamente iguales, ya que: 


3785000 kgem = 3784900 kgem 


Ejemplo 4.3.2. En la viga mostrada en la figura 4.6 se desea calcular el m 
to. Digase también, si 


los aceros en (tensión y compresión) alcanzan la Hluenc 


osos, 037 
án T AS 
arde Da ma 


E 


due AurAreAs 


Figura 4.6. Sección de la viga doblemente armada 


Datos: 


f! =200 kg/cm”; $, =4200 kg/cm” 
d =50 cm; b=25 cm 


AL =2$HH5=2x 1.99 cm: =3.98 cm* 


Como en el ejemplo anterior, se supone que todo el acero se encuent 
do: en caso contrario se harán las correcciones correspondientes: 


a AA 0 96—3.98)4200 _ 16716 _ 3.94 cor 
= 0.85f: b 0.85 x 200 x 25 4250 é 


3, 3, =d' 4.64-3 
es 00% =0.01 =0. 
0.003 264 0.001 


E cd” € 


El acero en compresión alcanza la luencia cuando, 8. >L + 
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4200 


000000 — 0.0021, y 5. = 0.001 < 0.0021 


fiel acero en compresión no alcanza a fluir) ... f,<Sf, 


¡acero en compresión no alcanzó la cedencia, el valor obtenido para la 
lés incorrecto y es necesario hacer la correspondiente corrección 
ahora el acero en tensión: 


5,> L , el acero en tensión sí fluye, ya que 0.029 > 
E Ye JA 


figura 4.6 (gráfica de deformaciones), obtenemos: 


$. = 5. E. = 0.003 E, = 6000 


A; = 6000 


-0.85x 3 =6000% 258 
a a 


frazones de equilibrio: C, + C,=T, 
valores a las fuerzas: 


E = 0.85 f: ab = 0.85 x 200 x ax 25 = 42504 


= Alfe=3.98x 0.003 x 2000000 4255 Pa 


A az 
a a 


T=A,f,=7.96x4200=33432 kg 


42504 + 23880235 


=33 432 


¡Efectuando operaciones y multiplicando todos los términos por a e igualando 
, obtenemos: 


a*—- 2.2470 14.328=0 
Dando solución a la ecuación de segundo grado, se tiene finalmente: 


a =>5.07 cm 
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Con el valor de a, calculamos f.. 


5.07 -0.85x 3 


= 2982 kg y 
5.07 2 kg<j 


f. = 6000 = 


Valor de la fuerza total de compresión 


C.+C,=4250x 5.07 +3.98 x 2982 = 33416 kg 


Por necesidad de equilibrio 


T=C,+C,=33416 kg 


=0.9010.85 x 200 x 5.07 x 25(50 — 0.5 x5.07) + 3.98 x 298250 — 3 
=0.9011022752+557813] = 1422508 kgcm 


Como en el ejemplo anterior, comprobamos el momento resistente ob 
calculando primero la viga como viga simple y después agregándole acero en 
presión (fig. 4.7) 


Viga simple (concreto) 
=0.9010.85 x 200 x 5.07 x 25(50—0,5 Xx 5,07)] = 920477 kgem: 


Ambos procedimientos indican una diferencia poco significativa. 


Loncrela más acaro en compresión 
Mu= 4422 508 gen 


4423257 fgem 


Jearo en lensión, més acera en finsión omplmenióni 


May=220417 si aa: 


Figura 4,7. Viga. 


PN 
epueda :) 


O EA Figura 4.8. Viga. 
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¡calculando las áreas de acero necesarias$ 


obligada, d=40 cm; 
E20O kg/cm” /, =4200 kg/cm? 


5 cm 


¡determina un factor de carga de F.=1.5 
m=5490 x 1.5 =8240 kg/m 
d 


8240x6.60' 


12 = 29900 kg m = 2990000 kgcm 


lelementos a flexión el área de acero será como máximo 75 % del área 
lente a falla balanceada: 


0.85f:P, 6000 75 0.85x200x0.85 6000 
n =0.750 z a 
dd Í AS 4200 10 200 00 
As A 2 
P= Sp *9 An = phd =0.015x25x 40 =15 cm? 
d 
ión de la distancia a: 
" As, 15x 4200 
= Af ca = Eh =14.82 
a = 4 a V.ESfb — 08SX200%25 em 


Veamos si la viga es doblemente armada: 


FAJAS, (d—0.54)] = 0.90 115 x 4200 (40 — 0.5 x 14.82)] = 1847850 kgcm 


¡El momento capaz de tomar la viga como simplemente armada (1 847850 kgcm) 
que el momento requerido por flexión (2990000 kgcm), por tanto, la 
mente armada (fig. 4.9). = 


Bl Concecta E =| 
| a a 
des cn 
A BI 
Asi=i5 con PAN qe 
e 
Alrsitcamt 


1990000 —484F850=4142 130 kgem Ao= ia cb tecm* 
Ex 0 [da 
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El momento excedente (1 142150 kgem), se tomará con una armadi 
compresión y otra en tensión complementaria, 
Ejemplo 4.3.4. Diga si la viga continua mostrada en la figura 4.10.cs si 
requiere acero en compresión 
Calcule el área de acero nec 
requiere doble refuerzo de acero a lo 


esaria en cada tramo de la viga y diga tambi 
largo de toda la longitud de la viga 


Datos: 
f.=200 kg/cm”; /, =200 kg/cm 
Sección obligada por diseño 


d=50cm;h=25 cm 


La estructura se destinará a una escuela, E. =1.5 
Para obtener el valor de las reacciones (R) y los esfuerzos cortantes (V] 


pliquense los coelicientes indicados por (0) (Gig, 4-11) 
4/10 (cl) =0.4 x 9000 x 6.00=21 600 kg 
11/10 (01) = 1.1 9000 x 6.00 =59400 kg 


Figura 4:10. Viga continua. ujnócoo Ka /mn/ (paso propia metciak) 


y falo Ea alto 


32400 Kg 


ln 


Figura 4.11 


25320 Hgm 


Figura 4.12 
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5/10 (ol) = 0.5 x 9000 x 6.00 = 27000 kg 
6/10 (w1) = 0.6 x 9000 x 6.00 = 32400 kg 


'pbtener los momentos Nextonantes multiplicamos los coeficientes indica- 
tol) (6g. 4.12) 


16/200 (wl*) = 0.08 x 9000 x 6.00*= 25920 kg m 
20/200 (w1*) = 0.10 x 9000 x 36 = 32.400 kg m 
5/200 (cl?) = 0.025 x 9000 x 36 = 8100 kg m 


to se analiza la viga como simplemente armada, veamos: 


O85f BL. 6000 50.85% 2000.85 . 6000 z 
075 + 6000 075 0.85, 0 
T, 5000 + f, E 4200 10200 9915 


d y 
E Pibd = 0.015 x25x 50 = 18.75 cm 
Obtención de la distancia a: 


AS _ 18,75x4200 
DES fo OBRA 


leamos si la viga es simple o requiere doble armado: 


SEA, f(d—0.54)] = 0.90 118.75 x 4200 (500.5 x 18.53) =2887000 kgem 
+3 ML <3240000 kgcm. (La viga es doblemente armada.) 


Diterencia de momentos: M, — M, =3240000 kgcm 2887000 kgcim 


M....= 353000 kgcm 


-9 en compresión, siempre será aconsejable que éste se colo- 
ible de la fibra más alejada de compresión, por tanto, supone- 


Al requerirse 
que lo más cerca p 


mos, d' =3 cm (Ag. 4.13). 
Hay tramos en la viga donde no se necesita doble armadura de acero 
En efecto, los momentos 16/200 y 5/200 no requieren acero en compresión. 


ql 


Ss La sección que se impuso por motivos de diseño arquitectónico cubre amplia- 
mente estos mencionados momentos. 


¿ +] Loncrelo, mos geero en camprezión (o 3240000 hen) 
pr ayu000 
prosas 23 
- TEN, 


y , E 
ar enTensión complementaria (1My=3 240000 tn) 


pa o? 


Le up up “» POS 
Análisis de secerones *T”, "L”e *l 


5.1. GENERALIDADES 


Estas secciones son una combinación de losa y viga formando ambos 
tos una sola unidad. La losa, como elemento horizontal, recibe el nombre del 
y la viga, como elemento vertical, el de alma o nervadura (fig. 5.1). 

El elemento estructural puede mostrar la apariencia de una viga “T”, 
bargo, para que la sección se considere una viga “T”, será necesario que el eje 
caiga abajo del espesor de la losa o patin (fig. 5.1) 


b—— 


Patín 


Alme o nervadore 


Figura 5.1. Viga T'. 


En efecto, cuando el eje neutro cae dentro del patín o en el límite de éste! 
“T' será únicamente en apariencia y la sección trabajará como una viga rect: 
deberá analizarse como tal (figs. 5.2 y 5.3) 

Además el reglamento especifica: "El ancho del patín que se considere 
jando a compresión en secciones “T” y “L” a cada lado del alma será el meno; 
tres valores siguientes” (figs. 5.4 y 5.5). 
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e 
¿q as al 


¡Figura 5.4. Viga 'T". Figura 5.5. Viga "L” 


lla octava parte del claro menos la mitad del ancho del alma. 
NOho veces el espesor del patín o losa 
¡Ex mitad de la distancia al paño del miembro más cercano. 


las vigas “L” (con patín solamente en un lado), el ancho efectivo del patín 
imenor de los tres valores siguientes: 


La octava parte del claro menos la mitad del ancho del alma 
¡Ocho veces el espesor del patín o losa. 
ME) La mitad de la distancia entre ambos paños del alma. 


¡bora bien, cuando el eje neutro cae dentro del patín o queda exactamente en 
inferior del mismo, se tiene la viga “1”. Cuando esto ocurre. La sección se 
¡como una viga rectangular con un ancho b igual al ancho del patín. 


OBTENCIÓN DE FÓRMULAS 
Para su análisis, se considera la viga “I” bajo diferentes condiciones 
ME La profundidad del plano neutro es mayor que el espesor del patín. 


c>t 


2. El plano neutro cae dentro del patín, 


e<t 


3. El plano neutro cac exactamente en la parte inferior del patín 


e=t 


Condición 1. (c>1) (fig. 5.6) 


ee 7h 
4 = ale 
A — añ 


eje metro / | 


Figura 5.6. Viga "T" de concreto. 


Partiendo de la suposición de que c>t, la profundidad del bloque de 
a cae abajo del espesor del patín y la viga es “T”. Cuando esto sucede el re 
dice: “el momento se obtiene considerando primero la parte correspondie 
creto del alma en compresión, y Otra parte que corresponde al concreto en; 
Sión de los salientes del patín; la suma de ambos momentos da el momento 
diseño y estará equilibrado con los momentos en la zona de tensión” (Gig. 3 
Por equilibrio de fuerzas, C=T. 


C=0.85 ab +1 (b=b) 
T=A,f, (si el acero de tensión alcanza la cedencia, f,=4) 


Figura 5.7. Viga T” eje neutro abajo de la parte inferior 
del patín. 
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y, también: 
C=C+C, y TA =An+Az 
0.85 .ab'+0.85 1 (b=b)=A,f, 

Af, — 0.85/:4b—b') 
0.85 $: 


Haciendo momentos respecto al centroide del acero en tensión se obtiene el 
momento correspondiente al concreto del alma y el que corresponde a los salientes 
del patín; sin embargo, antes de proceder a la obtención de los momentos es conve- 
niente comprobar que el acero en tensión esté o no fluyendo. 

El acero fluye cuando: 


2 O85d—=a > fi 
= 0.003 E 


M, = C, (d— 0.54) = 0.85 f.ab' (d — 0.54), momento proporcionado por el 
concreto del alma, 


y M,=C,* (d—0.5)=085/f!t(b—b') (d— 0.50, momento del concreto en el 
patín de la viga. 


5,= 0.003 Bid 
a 


Sumando ambas ecuaciones y aplicando el factor de reducción, obtendremos 
el momento resistente a la totalidad del concreto (M,) en la zona de compresión: 


M,= F/10.85 f/ab' (d—0.5a) + 0.85 f! (b—b') (d—0.50] 
De igual forma se obtienen los momentos correspondientes al acero en tensión: 


M,=A,,f, (d—0.54), momento proporcionado del acero que equilibra el con- 
creto del alma. 


M,= A f, (d— 0.51), momento que equilibra al concreto en el patín. 


Sumando ambas ecuaciones se obtiene el momento resistente de todo el acero 
(zona de tensión): 


M, =Fy [(A, Ay) $, (d— 0.54) +A $, (d—0-50)1 


Condición 2. El plano neutro cae dentro del patín, c <1 (fig. 5.8). 


Ab + Figura 5.8 


El tE 


qe neutro 0 d-eb 
A | 
+ + == 
+b4 's 


*Resultame de compresión en el parín (C.), 


Cuando el plano neutro cae dentro del patín o en el límite del mismo ( 
ciones 2 y 3), la sección se analizará como una viga rectangular de ancho i 


ancho del patín, 


5.3. EJEMPLOS ILUSTRATIVOS 


Ejemplo 5.3.1. Se tiene una viga “T” sometida a esfuerzos de flexión, del 
nar el momento resistente último. Los datos se muestran en la figura 5.9. 


+ — 44.00 m — 
] JE 
| T 
Xx z 
E-S 
l p-4 L=4.00m 
+ —+ 
+ + + 
20m U=tzem U=t.tom 


Figura 5.9, Planta. 


Datos: 

$! = 200 kg/cm*; 6.60m 
f, = 4200 kg/cm; 2.20m 
d=45cm; 7cm 
b' =25cm; 


Veamos en corte x-x (fig. 5.10). 


*Esaconsejable que la distancia a 
cada lado del alma no exceda de 
echo veces el espesor del patín 


4$410=4x7.94=31.76cm* 


Figura 5.10. Corte xx. 
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Ancho efectivo del patín trabajando a compresión: 


L£_£_ 660m_ 
PS 

1 2.20—0.25 95 
1 A Y 

3 3 2 0.975 m 


c) 8-1=8x7=56cm=0,56 m 


Se tomó el valor de b=95, ya que: h, = Ba E z =35-(8x1) 


Primeramente suponemos que el acero fluye en la zona de tensión: 
h=5, 
Valor de la compresión en el patín: 


C,+C,=A,f, -. 0:85 fab' +0.85 x 200 1 (p—b')=31.76x 4200, 
0.85x 200 x ax 2540.85 x 200 x 7(95 —25)= 133392 
- 13339283300 


a 4250 =11,80 cm 
Profundidad del plano neutro: 
a=Bec= 0 =13:88 cm>1 d> 


El acero en tensión iluye cuando 6, 2 -É- 


De la figura 5.11: 


52 45-13.88 
5,=8. 0.003 13.58 0,0067 


_ 200 
2000000 


(el acero en tensión fluye como se supuso) 


=0.0021 .. 0.0067 > 0.0021 


Para equilibrar al concreto en el patín se necesita un área de acero de: 


Ary =0.85/:.(b—D') :, Ay = 085fc(b—b) 
A 
As = 085x200x 7(95-25) 


= 19.83 cm* 
200 oa 


Momento último 


Ma =n[(a —Aypdf (d—0.54)+ A, 


= 0.901(31.76 — 19.83) 4200(45 — 0.5x 11.80) + 19.83 x 4200(45— 01 
= 0.90 (1959000) +(3:456000)] = 4873500 kgcm 


A continuación calculamos la viga descomponiendo la sección en 
(figs. 5.12 y 5.13) 


Figura 5.12. Concretoenel — ¿4% 


alma + acero. 
Aso 
E 


| dopazo lem 
som 


ye ta anota 


M,=0.85 /! ab' (d—0.54) =0.85 x 200 x 11.80 x 25 


—0.5X 11.80) = 193 


— te 
nestor, 


do zti4rjemm. - Mprtp(t50m) 34560 


Figura 5.13. Concreto en el Tepueszon ta, 


patin + acero 


M,=M, +M/(F,)=1959000 + 3456000 (0.90) = 4873500 kgcma 


Ejemplo 5.3.2. En la figura 5.14 se muestra un local destinado a gu 
po valioso. Diseñar la estructura a base de vigas “T” para las condiciones 
tra la figura: 


Datos: 

f! =200 kg/cm”; 4200 kg/cm* 

d =46cm; 15 

b =20cm;  = 4000 kg/m (supuesto) 
1=8cm; +. (E) = 4000 x 1.5= 6000 kg/m 


L = 8.60 cm 
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L-3.40m 


Eres 


| tac 


hb 


Figura 5.14. Planta y corte dd 5 
yy. 


La viga se considera simplemente apoyada. 
Ancho del patín que trabaja a compresión; 


a) La octava parte del claro menos la mitad del ancho del alma. 
b) 8,1 (ocho veces el espesor del patín o losa). 


(9) Ea mitad de la distancia al paño del miembro más cercano), 


Se toma el menor de los tres valores, es decir, b,=40 cm 
Por tanto, ancho del patín, b=40 cm 


Cálculo del momento por flexión: 


M= 


, , 
ES a 0x0 8:00” — 55470 kg m =5547000 kgcm 


50 
Valor de la compresión en el concreto del alma: 
0.85! ab' =0.85 x 200 x a x 20 = 34004 
Valor de la compresión en el concreto del patín: 
0.85 f!t(b—b')=0.85x 8 (100— 20) 200= 108800 
Cálculo de la profundidad del bloque a: 


5547000 = 0.90 [(340041(46 — 0.5a) + 108800 (+6 = 21 
=0.9011564004— 1700a* + 4569600] 
= 1407604 15304? + 4112640 
+. 15304? + 1407604 — 1434360 =0 


Dividiendo todos los términos de la ecuación por 1530, se obtiene: 


al—-92a+937.5=0 
a=11.67 cm 


Como a>, la viga es “T” y deberá calcularse como tal; 


cuando $, >, el acero fluye: 


d=< 4613.73 
| =5: E = BB 22 = 0.007 
3, 0.009 573 0.0070 
5 __ 200 
E, — 2000000 


= 0.0021 .. 5, > 0.0021 (el acero fluye como se 


Las figuras 5.15 y 5.16 muestran finalmente como queda la viga “T”, 
Valor de la compresión en el alma 


ba 085x200 x Me rezo=19618 kg, 


059 40 AG Gm Ma=39crexto dé 4793 


Asa 
$ 919 


Figura 5.15. Conereto en el EI am 
sa 7 
alma + acero. 4eoo 
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Valor de la compresión en el patín: 


Cp =087x200x8KB0= 40800043 


4eá=42om “Mp =409000X42-4769 00 Je 


Tito 128 800 
A E A CS 
pz 27.000 


Área total de acero en la zona de tensión: 


A,=A,, +A, =9.45 cm? + 25.90 cm? =35.35 cm? 


Sumando ambos momentos obtenemos el momento último. 
A la suma mencionada se le aplica el factor de reducción (F, = 0.90): 


«- 1593700 kgcm + 4569000 kgcm = 6 162700 kgcm (0.90) 
M, = 5546500 kgcm 
Diferencia: 5547000 kgcm — 5546500 kgem= 500 kgcm 
La diferencia es mínima. 


Ejemplo 5.3.3. Diseñar la viga “L” que aparece en la figura 5.17. 
La estructura está diseñada para un gimnasio. 


Datos: 
$ = 200 kg/cm; f, = 4200 kg/cm* 
d=500m; b'=20cm 
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Ancho efectivo del patín 


L_b_ 1060 20 
E A IAS a 
3% + 7 =10250m 
hb) 8-t=8x5=40cm 

y E 10M 35 c+ 

2 2 


Cargas sobre la losa: 


Piso de granito = 0.03x 3600 kg/m? 
Mortero de cemento 0.03 x 2200 kg/m' 
Losa de conc. armado = 0.05x2400 kg/m' = 
Trabe de conc. armado = 0.45X2400 kg/m = 
Equipo utilizado (gimnasio) 
Falso plafón con madera 


Multiplicando la carga para el factor (F.: 


2724.00 x 1.5 = 4100 kg/m? 


4100.00 kg/m? x 0.55 m = 2300 kg/m 


Cálculo del momento flexionant. : 


Mi » = z00 10.5 = 3230000 kgcm 
Valor de la compresión en el concreto del alma: 


C,=0.85 flab'=0.85 x 200 x 20(a) = 34004 
Valor de la compresión en el concreto del patín 
C,=085 f.1(D—)')=0.85 x 200 x 5(35)=29750 kg 
Cálculo de la profundidad del bloque a: 


3230000 = 0.90 [(3400a (50 — 0.54) + 29750 (50 0.5% 
90 (170 000a — 17004? + 1413000); 
530004 — 15304* + 1271700 


portanto, — 3230000= 


+Se toma el menor de los tres; + 


Efectuando operaciones, se tiene: 


a?— 1004+1280=0 y a=15.07 cm 


20 0.0021 


El acero fluye cuando 3, > ES e 


E 50-17.73 _ 
ds =0.003 LE 2 = 0.0055 > 0.0021 


(el acero fluye como se supuso) 


La viga “L” queda finalmente como se muestra en las figuras 5.18 y 5.19. 


jarro 
ly =34o0 xk 47.0% 5423849, 


My=51228%42.467 2495800 Hgem 


152542 Ace 
Ta=51238 e 


Z4238 ut 20m” > 
4200 Figura 5.18. Concreto y acero (alma de la viga) 


a 
+ Cp=29470 Hg 
dto =47.70cm E Mp=29770x47.50 = 4443400 Agen 


Tp=2975049, 
=p nro os emt o As Aso + Asp 128 cm” 


Figura 5.19. Concreto y acero (patin de la losa). 
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Elementos sometidos a 
flexión y carga axral 


6.1. GENERALIDADES 


Las columnas son elementos estructurales donde actuan fuerzas longitu 


considerables, 
Para analizarlas con claridad las clasificamos de acuerdo con la carga, fo; 


estar armadas y su relación con su esbeltez 
Dependiendo de la posición de la carga respecto al eje de la columna, se 
den en columnas con carga axial y columnas con carga excéntrica (Gig, 6.1) 


H]e= 
Te 


al 
co 


a+ 


b) Carga excéntrica. 


3) Carga axial. 


Figura 6.1 
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ismenor de la columna 
de la columna 
libre de la columna 


con carga axial rara vez se encuentran en la práctica (general- 
'con estructuras continuas), por ello, el reglamento especifica que 

sujeto a cargas de compresión, la excentricidad minima será de 
¡siendo h la dimensión de la sección en la dirección que se considera 


a la especificación mencionada, una carga excéntrica es equivalente 
con un momento (fig, 6.2). 


Figura 6.2. Columnas equivalentes. 


axial de diseñi 


asus armados las clasificamos en columnas estribadas y columnas 


MO 
A 


í To hélice 
IA 
(od | ) Armando principal Sr 
2] Spt5 (minimo 
=4 


a) b) 
Figura 6.3 


+o+ 
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El reglamento determina una serie de requisitos que deberán cumpl 
que las columnas trabajen adecuadamente, veamos: 


L. La dimensión transversal mínima será de 25 cm. 

2. La relación entre la mayor y menor dimensión de una columna no 

de 4. 

El área bruta de la sección transversal, A,, no será menor que P,/0, 

toda combinación de carga. 

4. La relación entre el área del refuerzo vertical y el área total de la 
transversal no será menor de 20//,, ni mayor de 6%. 

5. La relación entre la altura libre H y la menor dimensión transvers 

cederá de 12 para columnas cortas. 

El porcentaje de refuerzo longitudinal, f, no será menor de 1% 

de 6%. Sólo se permitirá formar paquetes de dos barras 


3. 


6. 


Todas las barras o paquetes de barras longitudinales estarán restriny 
tra el pandeo por medio de estribos o zunchos a la separación menor de | 


ficaciones siguientes: 


a) 48 diámetros de la barra del estribo. El diámetro del estribo no se 
de %4* ni mayor de Y," 

b) 850/4/f, veces el diámetro de la barra más delgada del paquete 

6) La mitad de la menor dimensión de la columna. 

Para protección (corrosión), el recubrimiento mínimo de concreto 
1" 


La separación máxima de estribos se reducirá a la mitad de la menor” 
cación antes indicada, en una longitud no menor que 


a) 1, de la altura libre de la columna. 
b) La dimensión transversal máxima de la columna 


£) 60 cm. 


medida a 


arriba y abajo de cada unión de columna con trabes o lo: 
respectivo plano de intersección, 

Tratándose de coluranas en planta baja, este refuerzo debe llegar has 
altura de la columna y se continuará dentro de la cimentación, por lo m 
distancia igual a la longitud de desarrollo en compresión de la barra más 

Cuando la carga axial de diseño, P,, sea mayor que A,f¿/10, el pora 
refuerzo longitudinal, P, no será menor de 1% ni mayor de 4%. Cuando 
rra, la separación del refuerzo transversal no excederá de: 


a) La cuarta parte de la menor dimensión de la columna. 
b) No mayor de 10 cm 


Para una columna zunchada, el refuerzo debe ser una hélice continua 
constante; su porcentaje, f, no será menor de 


o 4 -1)-£,miqueo (y) + 
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donde: 


Aj, área bruta de la sección transversal 
A. área transversal del núcleo de concreto hasta la circunferencia exterior de 
La hélice. 


Las hélices deberán anclarse en ambos extremos de la columna mediante dos 
vueltas y media. 

La distancia libre entre dos vueltas consecutivas no será menor que una vez y 
media el tamaño máximo del agregado grueso, ni mayor de 7 cm.* 

Cuando se requieran traslapes, la hélice tendrá una vuelta y media, En aten- 
ción a los electos producidos por esbeltez, el reglamento determina: 


a) Extremos de columnas restringidos lateralmente. Una columna de entrepiso 
se supone que tiene sus extremos restringidos lateralmente, cuando muros, 
contravientos u otros elementos le proporcionan una restricción lateral no 
menor que 85% de la rigidez total del entrepiso. 


Ahora bien, dependiendo de las condiciones de empotramiento en los extre- 
mos de la columna, variará también su longitud efectiva (fig, 6.4). 


Articulación Empotramiento Articulación 

, | 

J l 

| 

e 
Articulación Empotramiento Empolremiento Empolramiento 
o PEA A 


Figura 6.4. Longitud efectiva de columnas con extremos 
restringidos lateralmente. 


El factor de longitud efectiva (K) se puede determinar con el nomograma de 
Jackson y Moreland (fig. 6.5). 


b) Extremos de columnas no restringidos lateralmente. El factor de longitud 
efectiva (K) depende del grado de restricción al giro rotacional de sus ex- 
tremos y se calculará también con el nomograma de Jackson y Moreland 
(fig. 6.6). 


*El autor considera que el espaciamiento entre cada vuelta puede ser entre 3.5 y 8 cm. 
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., 00 


Figura 6.5. Factores de longitud efectiva H. Marcos 


AAA 
RESE 


Figura 6.6. Factores de longitud efectiva H. Marcos no 


Yi gunda de reslricción rotacional. 
ts valoras de Yan los esremosh.y04elo 


arriostrados. 


Homezramo pora la oblanción de los 
de longitud «Jeciro Ha y de mienbros r paran 


compresión en estrucloros no erriadradas. 


arriostrados. 
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Miembros donde pueden despreciarse los efectos de esbeltez. 
a) En miembros con extremos restringidos lateralmente, los efectos de esbel- 
tez se pueden despreciar cuando la relación entre H! y el radio de giro, 1, 


de la sección en la dirección considerada es menor que: 


_12M; 
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Para miembros con extremos no restringidos se aceptará el mismo criterio, 
únicamente en estructuras sujetas a cargas verticales que no produzcan des- 
plazamientos laterales. 

Cuando el resultado M/M, sea positivo, el miembro se flexiona en curva- 
tura simple, y negativo cuando lo hace en curvatura doble. 

Cuando M, = M,=0, el resultado M,/M,, se tomará igual a 1.0. 

Donde: 


M, y M,, momentos menor y mayor, respectivamente, en los extremos del 
miembro. 


b) En miembros con extremos no restringidos lateralmente, sujetos únicamen- 
te a cargas verticales y que causen desplazamientos laterales apreciables, los 
efectos de esbeltez podrán despreciarse si H!/r es menor de 22. 

Ahora bien: cuando H!/r es mayor de 100, deberá efectuarse un análisis de 


segundo orden, que consiste en obtener las fuerzas y momentos internos tomando 
en cuenta las deformaciones sobre dichas fuerzas y momentos. 


6.2. MOMENTOS DE DISEÑO 

Cuando se puedan despreciar los efectos de esbeltez, el elemento sujeto a flexo- 
compresión se dimensionará para la carga axial de diseño, P., obtenida con los cri- 
terios que se mencionan a continuación: 

1. Miembros con extremos restringidos lateralmente. 

El reglamento indica que: 

El momento amplificado, M., se obtiene con la expresión: 


M¿=F,, May + Fl. My, 
donde: 


Fs, y F,,, son factores de amplificación. Al respecto el reglamento establece: 


Cuando la estructura se encuentra restringida lateralmente, los momentos My, 
son nulos, 

Cuando la estructura no está restringida lateralmente y se encuentra sujeta úni- 
camente a carga vertical, los momentos M,, generalmente son nulos. 


Cuando el desplazamiento lateral sea apreciable, todos los momen 
multiplicarse por F.,. 
Ls por Fs 


E 310 


E 73 


0.5+044 >04 
M, 


Eg 
l+u 


Fa El 
p = EFEL , EI=0.4 
ra a? El=0 


Eos 
R/Q=1.2W/h 


donde: 


C,, factor indicado para columnas contra desplazamiento lateral 
sos, C,, = 1.0 
Q, cantidad para diseño por sismo. Cuando los desplazamientos | 
produzcan por acciones no sísmicas, Q = 1.0. 
, rigidez de entrepiso (fuerza cortante del entrepiso entre el despli 
de los niveles que lo limitan). 
carga de pandeo 
rigidez a flexión de la sección de la columna 
. momento de inercia centroidal de la sección bruta de concreto. 
, valor obtenido entre el momento de diseño por carga y el máxi 
seño. 
W,. suma total de todas las cargas de diseño (muertas y vivas), mult 
por el factor de carga correspondiente (F.), acumuladas desde 
superior del edificio hasta el entrepiso considerado, 


2. Miembros con extremos no restringidos lateralmente. 
El momento de diseño se calculará con la expresión: 


M.=F, My + E, Mo, 


donde, F, será el mayor de los dos valores siguientes 


a) El que se obtenga con la expresión 


LE. 
EP, 
EP. 


E= 210 


1 


suponiendo que todas las columnas se encuentran cargadas y 0 

tremos sin restricción lateral. 

La (W) se refiere a todas las columnas del entrepiso. 
b) El que se obtenga como si la columna tuviera sus extremos restri 


sa 


6.3. COLUMNAS CON FALLA A TENSIÓN 


Cuando la tensión rige el diseño de la columna, P, < P,, la columna falla por 
cedencia del acero de tensión. 


6.4. COLUMNAS CON FALLA A COMPRESIÓN 


Ocurre cuando P, > P,, el acero de tensión no alcanza la cedencia. 


6.5. COLUMNAS CON FALLA BALANCEADA 


Ocurre cuando el acero de tensión fluye y el concreto alcanza la deformación 


de 0.003 al mismo tiempo. 
En general, las columnas podrán armarse con áreas de acero simétrico o asimé- 


trico, El reglamento establece que el momento bajo la condición balanceada (P,,), se 
tome respecto al centroide plástico (figs. 6.7 y 6.8). 


$ b 
+ = — 
E paa 
% 


Figura 6.8. Columna con armadura 
y área de acero asimétrico. 


+. 


bj $b /— 


Figura 6.7. Columna con armadura y área 
de acero simétrico. 


El centroide plástico se define como: 


el centro de resistencia de la fuerza del concreto a su esfuerzo máximo (0.85f/) y la del 
acero, cuando éste se comprime al esfuerzo de fluencia (f). 


6.6. COLUMNAS CORTAS SOMETIDAS 
A CARGA AXIAL 
Ya se mencionó que una columna se considera corta cuando HS 12. Además, 


por su relación geométrica es poco probable que se doble o flexione. 
Tratándose de una columna sometida únicamente a carga axial* para su dise- 


ño se pueden aplicar las fórmulas siguientes: 
P,=0.30/ A,+0.404,f, Columna estribada 
P,=0.35/:A,+0:40A,f, Columna zunchada 


* Una carga axial sobre una columna es poco comun que suceda en la practica; no obstante, la solución al 
presente ejercicio resultara de utilidad cuando se tenga una estructura sometida únicamente a carga axial 
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Ejemplo 6.64. La figura 6.9 muestra una columna estribada so: 
¿Qué carga puede soporta? 


fo=?=80ton f. =200 kg/cm; /, =4200 kg/cm! 
+ 5% A, =25cmx40 cm 
e A, =6f45=6X 1.99 cm'=11.94 ca? 
es eo 2.40 m 


Relación: =9.6 < 12.. columna corta 
0.25 m 


Ha2-40 m 


Ñ Veamos si el porcentaje de acero cumple con lo especificado por el 


A, 11.94 cm? 
=> y= Le MA 0.0119 =1.19% > 1% 
PO a 


a a 
Separación de anillos: s < $ = =12.5cm 


Figura $9 Ejemplo 6.6b. Para la columna mostrada en la figura 6.10 som 


carga axial, calcular la sección rectangular necesaria de concreto relorz 
relación b= 2a. 
Datos: 
$1 =200 kg/cm 
f, =4200 kg/cm” 
A, =b=2a 
A, =4448=4X 5.07 =20.28 cm? 


= SE =0.023>0.01 
230cm 
COS En y 
| otambién Ho 
| Relación de esbeltez = e =11<12 La columna es corta 
+=2.30m y 
| 86000 = 0.30 x 2004, + 0.40 x 4200 x 20.28 
| = 60A, + 34070 
AL a E 
ZA = p000 o 0 = 865.50 cm! 
A | 
A] Por tanto: 
3 2a*=865.50 cm? 
b=4L60cm 
“qa= al = 20.80 cm 


2 
estribada. y b=2 x 20.80 = 41.60 cm 


Figura 6.10. Columna 
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Ejemplo 6.6c. En la columna zunchada que se muestra en la figura 6.11 se 
pide calcular la carga axial capaz de soportar la columna: 


Datos: 


$1 =200 kg/cnr 


r? =3.1415 x 15* = 706.80 cm* 
A, =6$R6=2.87x6=17.22cm* 


P=0.35f/A,+0:40f, A, 

.35 x 200 x 706.80 +0.40 x 4200 x 17.22 
=49476 kg + 28929.60 kg 

P,=78406 kg 

di RA 
Aj — 706.80 


= 0,024 


Ra= 18406 kg 


H=2.60m 


Dsrzocm 


Actriz” 


E 
o ESE D=30cm 
6.11. Columna (Eyjolame nt 


zunchada. 


Los ejemplos anteriores demuestran que, cuando las columnas no se encuen- 
tran sometidas a cargas excéntricas, la solución es muy simple. 


6.7. COLUMNAS CORTAS SOMETIDAS 
A FLEXIÓN 


Se analiza el comportamiento de miembros cortos sometidos a flexión, Su re- 
sistencia, cuando se encuentran sujetos a combinaciones de flexión y carga axial o 
su equivalente a carga excéntrica, se calculará a partir de las ecuaciones de equili- 
brio (fig, 6.12). 


Figura 6-12. Esfuerzos y defs=T 
deformaciones en una columna 
con carga excéntrica 


cede (/.= 


Partiendo de la suposición de que el acero en compresión 


rea la condición de equilibrio. 
p,=F,(0.85/Lab+ Ag AJO Pim 

E, 0.85/ ab + Fr Aj, - FA. 

FASE FLAf.= F,0.85f: ab 


era condición de equili 


HAGABAL 
Fx0.8' 


Ira Alo 
0.85/:b 
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Haciendo momentos respecto al acero en la zona de tensión, obtenemos: 
P.. = Fx 10.85/; ab (d —0.5a) +A! f, (d—d')] Segunda condición de equilibrio 
Las ecuaciones obtenidas de equilibrio son bajo la condición de que, a, sea me- 
nor que el lado de la columna opuesto a la carga, figura 6.13, ya que hemos supues- 


Lo que el acero en el extremo opuesto a la carga trabaja en tensión (excentricidad 
grande). Cuando la excentricidad es pequeña toda la sección trabajara a compresión 


(Gig. 6.14). 
== 8 
á FE 


— 


Figura 6.13. Excentricidad 
rande, e > —, 
z 6 


Y Hócleocentea! Figura 6.14. Excentricidad 
A Pd 
Ley se pequeña, e < = 


Hemos mencionado, que la falla balanceada se origina cuando el acero de ten- 
sión fluye y el concreto alcanza su deformación máxima de 0.003, al mismo tiempo. 
Por comparación de triángulos de la figura 6.15, se obtiene: 


Figura 6-15 
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d Se 0003: 
€ E Cc 
Electuando operaciones 
0,003 x 2000000 6000 


7 +0.003x 2000000 f,+6000 


5000 y 
f,+6000 


y como, 4 = Bic -.a=B, 


Finalmente el valor de la carga balanceada (P,), será igual a 


6000 d 
f, + 6000 


A= ro 85/:bB, +AS Ad 


Además, el reglamento especifica que bajo la condición balanceada, 
1o se tome con respecto al centroide plástico, veamos: 


a) Centroide plástico para áreas de acero y armado simétrico (fig. 6 


Figura 6.16. Área de acero y 
colocación del acero simétrico. 


b) Centroide plástico para columnas con áreas de acero asimétrico (Ag 


1 STA 
++ 
AE 
7 ai A 
Lp aj pié lo 
9 
| q le 
+ 5 


Y 
| 
(4-d)— á 
AT ) TE figura 6:17. Áreas de acero 
4 —+ asimétrico. 
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Haciendo momentos de las fuerzas respecto al centroide del acero, por ejem- 
plo lado izquierdo de la columna e igualándolo al momento de la fuerza resultante, 
se obtiene: 


0.85f: sra = 2 » Alf (d—d)= Pad" 
Pd" =(0.85/1ab+A,fy+ A! fla" 
Haciendo operaciones se obtiene la distancia del centroide plástico: 


qr= O85fabld—0.5b)+ Alf (d=d) 
0.85 ab+(A.+ ADJ, 


Ahora hacemos momentos respecto al centroide plástico de una columna con 
armado asimétrico (fig, 6.18). 


A | 


Figura 6.18. Columna de concreto reforzado armado 
asimétricamente. 


6.8. COLUMNAS CORTAS DE SECCIÓN CIRCULAR 
SOMETIDAS A FLEXIÓN 


Tratándose de miembros cortos de sección circular sujetos a la combinación 
de carga axial y flexión o su equivalente a carga excéntrica, la resistencia máxima 
será calculada basándose en las ecuaciones de equilibrio y tomando como base las 
deformaciones inelásticas o también aplicando las ecuaciones empíricas dadas por 
el reglamento. 

La figura 6.19 muestra los diagramas de esfuerzos, deformaciones y cuña rec- 
tangular equivalente para una sección circular. 

El investigador Charles 5. Whitney desarrolló una ecuación para calcular, en 
forma aproximada y empírica, la resistencia de una columna zunchada. 

Whitney recomienda dos expresiones empíricas para revisar y diseñar las co- 
lumnas zunchadas, veamos: 
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Los vorillua re presentados por (6%) ET | 
proporcionan resiifancia e localums | 
como cargo eyivol, sim embarzoysuohico- 
coción se encuentos lan carca del polono 
neutro pe suresistencia 9 lo Plexiones 
múnimo. Es muchos ocgriones 118 acon- 


sefoblo desprecio sug portación de 


resistencia alo flexión 


SES 
Figura 6.19. Esfuerzos y pre. 


deformaciones en una columna Ano? 
circular con carga excéntrica. d 


1. Colurnnas zunchadas con falla a tensión. 


25D 


; fi mD, Se 
rn [L8s 009)» Fora [es -0 


2. Columnas zunchadas con falla a compresión: 


Af, Af: 
Pp = | 2 4 A — 
| 3e 9.60 D. E 


D, (0.8 D+0.67 DY 


donde 


6.9. EJEMPLOS ILUSTRATIVOS 


Ejemplo 6.9.1. En una columna de sección rectangular armada simétricamente, 
diga qué carga y excentricidad son necesarias para que ocurra una falla balanceada. 
Calcular el área de acero mediante varillas dispuestas en dos caras (fig, 6.20): 


Datos: 


50 kg/cm* 
f,= 200 kg/cm? 


Aplicando la ecuación para la condición balanceada 


6000 _ 


e 6000 
" f,+6000 


-4200+6000 


54 = 31.76 cm 


a=B, c=0.85x 31.76 =27 cm 


Primero se supone que el acero en compresión se encuentra 
cediendo (/..=f;) (véase fig. 6.15); por comparación de triángulos: 


8 


E E 3L76-6 _ 
e o = 0.003 SL 0.0024 
s 4200 
= 3000 0=—= 0.0021 .. 0.0024 > 0.0021 
El 2000000 O 204500 


(el acero en compresión fluye como se supuso) 


Cálculo del área de acero (A,,=A,, +A.) 


Py=Fy* 10.85/ ab + A,.$,1=0.70 10.85 x 250 X 27 x 30+A, x 4200] 
=0,70 [172125 +A, x 4200] =120490 +A, x 2940 


120490 2 
AL A 0 
A E 0.98 cm 


Alo= An = A = tz = 20.49 cm? 


con varillas del $ 8 = a =4f 48 


* En flexocompresión, Ff se tomará igual 40.7. 


Haciendo momentos respecto al centroide plástico y a 
equilibrio, obtenemos 


-, 10,85f: ab (d—d"— 0.50) + Alf, (dd —d) +A 8% 

0.70 [172125 (54 24—0.5 x 27) + 20.49 x 4200 
x 4200 x 24] 

=0.70 [2840000 +2.065400 + 2065400] = 4879600 


y. como: 
4879600 
120490 


= 40.50 cm 


Finalmente 


120.49 ton 


Car 
Excentricidad (c) =40.50 cm (a partir del centre 


La figura 6.21 muestra la columna con sus armados sima 
que produce una falla balanceada. 


Columna de 


Figura 6.21. Columna. 


71 
Separación de estribos: 


a) 48 veces el diámetro del estribo. 
+ 48x0.64cm=30 cm 
b) 850/_ E =13cm* 
Vi 4200 X 
6) La mitad de la menor dimensión de la columna, 
al2=30cm/2=15 cm 


Ejemplo 6.9.2. En una columna zunchada con refuerzo en configuración 
circular, calcular la carga excéntrica máxima (fig. 6.22): 


Datos: 


D =40 cm; D,=30 cm 

$! =250 kg/cm” 

$, =9200 kg/cm? 
An=6$46=6X287=17.22 cm! 


Figura 6:22. Columna 
zunchada. 


Como se desconoce si la columna se encuentra controlada por tensión o por 


compresión, aplicamos las expresiones empíricas recomendadas por Whitney, 
veamos: 


da EL IA 0087 y 
nr 3.1415x 20 


f__ 4200 _ 
DES BO 


a -nosspo (95-009) + El (28% 030) 


m= 


25D D 


E 
=0.70X0.85X 250x40' pes 0.38 | + 0-0137x19.76x 30 
2.5x40 


40 


2 (ee = h =25 5000[vo.0229+0.0812 ] 


-[0.15125] =43 670 kg (carga máxima a tensión) 


* Se toma el menor de los tres valores. 
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A continuación, aplicamos la expresión que dice 


ES Af 

24 A IS E 

Pp (0.80 D+0.67 D,Y 

1722x 4200 , 1256.60 250 
3x25 , 960x40x25 Pp 
30 (0.80x 40+0.67x 30) 


P,=Fu 


=0.70| 


= 0.70 (20664 +66600) = 61100 kg 


La columna quedará controlada por tensión ya que falla primeras 
El porcentaje volumétrico del refuerzo helicoidal, f', no será 


p= os 4-1) £ = 045 258:0 _ 25088 


4200 


706.80 


ni tampoco menor que: 


0.12 =0.12 0 = 0.007 


Para cumplir con la especificación dada por el reglamento, el 
refuerzo helicoidal tendrá que ser igual o mayor que 1.02%, 
Ahora bien, el volumen de una vuelta de la hélice será (lig. 6.23% 


Recubrimiento 


Figura 6.23. Separación de la ñ 
hélice > 


4a(D.—d$ ) _ 4x0.49 3600.79) 
s(D.Y s30y 

- Poy =57.25 -.s = 125 — 3.060 

se P's(3O) =57.25 .. s 0.0208 x 900 6 cm 
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En la figura 6.24 se muestra la columna con su carga excéntrica máxima. 


— a ejom+ 


EN 43.67 ton 


Figura 6.24.Columna. — +———D= 40094 


6.10. COLUMNAS LARGAS 


Una columna larga produce generalmente deflexiones laterales originadas por 
flexión, Además, las condiciones de sus ext remos producen efectos muy diversos en 
relación con la esbeltez de la columna. 

En efecto, una columna esbelta con extremos restringidos o no restringidos 
cambia sustancialmente el enfoque del diseño, ya que la columna mostrara curvatu- 
ra simple o doble curvatura afectando en Consecuencia su longitud efectiva. 

A continuación, se presenta un ejemplo donde se analizará el comportamiento 
de las columnas esbeltas. 


Ejemplo 6.10.1. En la figura 6.25 se muestra la estructura de un centro de reunión 
donde aparecen claros y dimensiones propuestas. El edificio se compone de planta baja 
más primer nivel y azotea. Como ejercicio se supone que la estructura puede presentar 
desplazamiento lateral o no. 

Análisis de cargas. 


Enladrillado y mortero =0.04x 1700= 68.00 kg/m 
Relleno (tezontle) promedio =0.12 x 1400 =168.00 kg/m? 
Losa de concreto reforzada =0.10x2400=240.00 kg/m? 
Falso plafón 


Trabes: 0.20 x 0.30 x 2400 = 144.00 kg/m 1 
Columna: (0.45)* 2400 =486.00 kg/m 1 
Pretil: 0.08 x 0.90 x 2400= 173.00 kg/m1 
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y O. + 0 
se 46.80 m 
+ Lageo 4 


4 T 
dy prat Les La 
APRA 

p- +44 E + LA 
Y 


Planta 
de | mar] 
oo + Arcteg 
2.200m ++ 
Primer nivel 
sr 
Fi dd lago l 
| - 
2.00m 
(s 
+ lla elortabaje 
Figura 6.25. Centro de reunión. Corta | 
Primer nivel 
Loseta vidriada =0.02x 2200= 44.00 kg/m' 


Mortero de cemento-arena 


0.02 x 1800= 36.00 kg/m? 
Losa de concreto armado 


0.10 x 2400 =240.00 kg/m? 


Falso plafón, tirol y pint Ml 36.00 kg/m? 
CM =356.00 kg/m! 
_ CV =300.00 kg/m" 


ax: CM+CV =656. 00 kg/m? 
Aplicando el factor de carga correspondiente (F.) 
656.00 kg/m* x 1.5 = 1000.00 kg/m! 
Trabes, columnas y pretil (se tomó un promedio) 
270.00 kg/m? x 1.5 = 400.00 kg/m | 


Las cantidades fueron redondeadas para mayor facilidad en las ope: 
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Cálculo del ancho del patín (fig. 6.26): 


DÍ 
L 


F-2L=150m 


b) 
d) 8-t=8x10=80cm 


E 
e 


Obtención del plano centroidal. 
Haciendo momentos en el plano x-x: 


A¡=A, +A,= 140 x 10+20x 30= 1400 + 600 =2000 cm? 


Cálculo de los momentos: 


A, x 35 cm +4, x 15 cm= 1400 x 35 + 600 x 15=49000 +9000 = 58000 env 
Distancia desde plano x-x: 
58.000 cm” 
2000 cm* 


= 29 cm 


Momentos de inercia respecto al eje centroidal (viga “T”): 


> > 
1,= A 40 10x0! + 20930 4 29 30x 291 


=11667 + 50400 + 45000 + 504 600 
“1, =611670 cm” 


Momentos de inercia en columnas:* 


L BL = 341700 cm' 


Obtención de rigideces y longitud efectiva, 
Rigidez en piso (P. B.): 


y =0 


* Se supuso que todas las columnas tienen la misma sección de concreto, en ellas únicamente variará el 
área de acero. 
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Rigidez en viga: 


K pe EN pure = 109200 K,= 1, _ S1M670ca" 
E 560 cm yA 460 cm 


cambia ya que las columnas present 


Rigidez en columnas (la rigid: 
te longitud entre un nivel y otro). 


341700 cm* 


T BB, +. Koa = y =876 

ramo o cm 
341700 cm* 

Ti Bi =-= — = 1178 cm' 

ramo 2 0a 78 cm 


ym = Koa STO + LIT - 205% — gg 
EK, — 1092+1330 2422 


Para su análisis se escogió la cohumna B-3 por ser de las que recibe 
y también porque en ella se intersecan cuatro vigas (dos de 5.60 m y dos 
de longitud), 
Las columnas de esquina reciben dos vigas y las ocho centrales que sé 
en la periferia del edificio reciben tres vigas. 
A continuación calculamos la longitud efectiva de las columnas (val: 
para ello utilizamos los nomogramas de Jackson y Moreland de las figuras 6. 
Columnas con desplazamiento lateral (fig. 6.6): 


wi =0; W=1.12 .. 3.90 mx 1.12 =4.37m 
Columnas sin desplazamiento lateral (fig, 6.5): 
Y,=0; Ya =0.62 . 3.90 mx 0.62 =2.42 m 


Comprobación de la esbeltez de la columna 
Con desplazamiento: 


30 veces el lado menor de la columna)* 


Radio de giro ( 
, 0.30 x 45 cm = 13.50 cm 


H. - _BT_ - 32.40 >22 (la columna no es esbelta) 
r 13.50 


Sin desplazamiento: 


H - 2% 17.93 <22 (la columna noes esbelta) 
r 13.50 


El reglamento especifica también que se tomen en cuenta los efectos 


1ez cuando H/r sea mayor que: 34 — 12 de 


Ahora bien, para obtener M, y M, se supone un empuje sísmico de (0) 


“El reglamento determina que y se puede tomar como 0.30 veces el lado menor de la columna 
ortogonales), y 0,25 veces el diámetro de la columna (columnas circulares), 
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Peso sobre el edificio: 


(13.80 m x 16.80 m) 2 x 1000.00 kg/m* = 463700.00 kg 

Pretil = (13.80 m x 2) + (16.80 m x 2) 400 kg/m 1 = 24 500.00 kg 
Trabes = (7 x 13.80) 2 + (7 x 16.80) 2 xx 400 kg/m 1 =171400.00 kg 
Columnas = (16 x 2,90 x 400) + (16 x 3.90 x 400) = 43600.00 kg 


703200.00 kg 


Sismo: (€ M + CV) (Coeficiente sísmico.) 


+. 703200.00 x 0.05 =35 160.00 kg 


y 
35160 kg 
35160 KE 2108 
Es = 2198 kg/columna 
e ADORO 9200 — 4290 kg m 
... 703200 kg — . 
y también: 27M — 43950 kg/columna 


Excentricidad: e= e = 0.097m=9.7 cm 


La figura 6.27 muestra la excentricidad. 


A 


A 
Figura 6.27 Mean 
*El resultado obtenido de M,/M, será positivo 


cuando el elemento se flexione en curvatura simple 
y negativo cuando lo haga en curvatura doble. 


Cuando M, =M,, el resultado se tomará igual a 1.0. 
Cuando: 


4290 
4290 


(no se requiere considerar el efecto de esbeltez). 


9-14 = 1 )21-100=2 
M, 
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Cuando H'/r> 100, el reglamento especifica que deberá efectuas 


de segundo orden 
Veamos la posición de la excentricidad (fig. 6.28) 


Se 


Figura 6.28. Ubicación del núcleo 
central jefes vlenzen 


la columna a (60 cm x 60 cra 


* Sería conveniente aumentar la sección de 
verzos en toda 


para que la carga caiga dentro del núcleo central, así los es 
la sección transversal de la columna serán de compresión. 


P,, carga Ultima (colurnna) y. P., carga de pandeo (crítica). 


Obtención del factor de amplificación de momentos: 


Cm__ >] (para marcos no arriostrados) 


1 E 
FrPe 


para marcos arriostrados, $ puede tomarse ig 


Y Pu =703.2 10n y 


0.4 221300341700 1890101 
140.6 


a, es un factor de jo plástico del concreto y su valor oscila entre >0 y 


E. =14000/£% 


1g= “2% = 341700 cm* 
1 


140004250 = 221300 kg/cm 


Por tanto: 
974 ton 
y 
1 AA 107 
S 7032 11032 10.064 


=OTOTAX1Ó) 10910 
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La amplificación de momentos resultó poco significativa, escasamente de 7% 

Las figuras 6.29 y 6.30 muestran con detalle los armados de una columna de 
sección ortogonal, separación de estribos y otras especificadas por el reglamento, 
En ellas se observa la intersección de la columna con la losa de entrepiso cuando se 
tiene igual sección de columna en ambos niveles, y cuando las columnas presentan 
diferente sección entre un nivel y otro: 


Lo eeporación será la 


menor de lozerquifi- 
í esciomes Dil 
el reglamenta 


33 
; 
F 
ó 

Lea 


Estripos adicionglas 
resistir una v 
a 
borizamtal de lo ferzg 
dectemaión en las vari- 
Los Lengitadinales. 


ly 


Intersección de columna y losa. Columnas Figura 6:30. Intersección de columna y losa. Columnas 
con igual sección. con sección diferente. 


Elementos sometidos a 
fuerza cortante. Resistenera 


7.1, GENERALIDADES 


Hasta ahora se han establecido procedimientos para predecir la ri 
deformaciones de miembros sometidos a combinaciones de carga axial y 
to flexionante, buscando siempre el equilibrio entre el momento llexio 
momento resistente, sin tomar en cuenta los efectos de la fuerza cortante. 
nuación se estudiará el efecto producido por fuerzas cortantes en combis 
flexión y carga axial. 

En una viga de sección rectangular se somete a una determinada cons 
carga (fig. 7.1), si aislamos un trozo de esa viga según los cortes 1-2 y 3-4, 
exista el equilibrio, será necesario aplicar en esa porción de viga un par 
que es precisamente el momento resistente de la pieza. 


E 
Mes 
+ » 2 4L p 
| | pgropleendon| 

h | 4] 

Ab ñ e LaS dl 
Figura 7.1. Viga de concreto E T te F 

reforzado. 


Haciendo ahora momentos en el punto, o, de la figura 7.2, obtenemo 


EM. = VS — 5Tjd = 0 
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Haciendo un corte horizontal a la porción de la viga abajo del eje neutro y re- 
presentando por 5T la fuerza diferencial de tensión, será necesario, para equilibrar 
dicha porción, un esfuerzo cortante, v (esfuerzo rasante horizontal), que actúe sobre 
un área de bó (fig. 7.3), 

Hemos visto que: 


por tanto: 


Figura 7.3. Esfuerzo cortante en una sección de viga. 


El reglamento ACI determinó omitir el coeficiente j por no concordar con los 
resultados y la poca exactitud que demuestran las fórmulas para calcular el esfuerzo 
cortante. La ecuación finalmente queda: 


donde: 


Y, esfuerzo cortante unitario 
V,, esfuerzo cortante total de diseño 
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El Reglamento de construcciones para el Distrito Federal indica otras lite 
veamos: 
Vea, Esluerzo cortante que toma el concreto 
P, porcentaje de acero 
Ez, factor de reducción 


Los esfuerzos que se producen en los planos 1-2 y 3-4 se llaman cortantes 
distinguen de los esfuerzos rasantes, que se producen en las caras horizontales 
bos esfuerzos (cortantes y rasantes) son iguales en magnitud, sin embargo, de 
nerse presente que no son éstos los más peligrosos, sino los que se producen $ 
combinación de esfuerzos cortantes y rasantes que originan a su vez otros de 
presión y de tensión diagonal significativos, que actúan en planos que forman 1 
gulo de 45 con el eje horizontal de la viga 
La presencia de esa tensión diagonal hace que los elementos de concreto 
ten peligrosos, por la escasa resistencia de este material a tal clase de esfuerzos 


7.2. RESISTENCIA A CORTANTE EN VIGAS 
DE CONCRETO REFORZADO SIN 
REFUERZO EN EL ALMA 


En un elemento de concreto armado sin refuerzo en el alma para resistir cs 
te, se supone que dicho cortante será resistido por la sección de concreto. Para 
casos, el reglamento especifica: “Cuando la relación de claro a peralte total 
sea igual o mayor que 5, la fuerza cortante que toma el concreto, V., se cale 
tomando en cuenta lo siguiente”: 


Cuando f-<0.01 Ve = Hbd(0.2+30/) /f* 
Cuando P 20.01 Vx = 0.5Fibdy/f 


Cuando L/h, sea menor que 4 y las cargas y reacciones compriman di 
mente las caras superior e inferior de la viga, V¿z, se multiplicará el valor oby 
de la ecuación (a) por 
M 


25 
3.5 23d 


>10 


pero sin tomar V¿y mayor que 


1.5 Hb fo 


El reglamento también dice: 


Cuando la dimensión transversal total, h, no sea mayor que 70 
ración h)b, no exceda de 6, la huerza cortante que toma el concresa 
aplicando la ecuación (a) o (b). Además, por cada una de las condss 
plan se reducirá, Vez, en 30%. 


*Recuérdese que /?=0.8 1 
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Para secciones T, l o L, se tomará el ancho, b', en lugar de p, 
El reglamento determina como sección critica para cortante en vigas las siguien- 
tes consideraciones: 


a) Para vigas cargadas uniformemente, se tomará a una distancia de 0.15 L*% 
a parur del paño del apoyo, pero no mayor que d, 

b) Para vigas con cargas concentradas, se tomará a una distancia de 0.50L' a 
partir del paño del apoyo, pero no mayor que d. 


7.3. RESISTENCIA A CORTANTE EN VIGAS 
DE CONCRETO ARMADO CON 
REFUERZO EN EL ALMA 


Cuando los esfuerzos de tensión sobrepasan la resistencia del concreto a ese 
esfuerzo, se genera un agrietamiento que podrá ser perpendicular al eje de la pieza 
0 producir grietas inclinadas significativas, tensión diagonal. Cuando esto ocurre, 
será necesario colocar un refuerzo por tensión diagonal: 


a) Estribos cerrados perpendiculares al eje del miembro. 

b) Estribos inclinados que formen un ángulo de 45" con el refuerzo longitudi- 
nal por tensión, Los estribos inclinados deberán soldarse al acero de tensión 
para que guarden su adecuada inclinación, de lo contrario su efectividad 
será relativa. 

Refuerzo longitudinal con una parte doblada formando un ángulo de 30% 0 
más con el refuerzo longitudinal de tensión. 

d) Combinaciones de estribos y acero de refuerzo longitudinal doblado. 

€) Malla soldada con alambres colocados perpendiculares al eje del elemento. 
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Cuando la fuerza cortante del diseño, V,, sca menor que V¿, se colocará un míni- 
mo refuerzo por tensión diagonal. El refuerzo mencionado se formará con estribos ver. 
ticales sencillos del núm. 2 (Y,"), espaciados a cada 0.5 d, colocándose a partir de toda 
intersección de viga con columnas o muros hasta un cuarto del claro correspondiente. 

En la parte central (medio claro de la viga) se aconseja armar la viga con estri- 
bos, también verticales del núm. 2, espaciados a una distancia no mayor de 50 cm. 

Cuando la fuerza cortante de diseño (V) sea mayor que Vy, la separación en- 
tre estribos (s) quedará limitada a la siguiente expresión: 


BA, fidísen 0+cos 6) ¿ BAS, 


po V.=Va 35» 


Cuando V, es mayor que Vx pero menor o igual que 1-5Fwbd/ 7, el espacia- 
miento de estribos verticales no deberá ser mayor que 0.5 d, ni de 50 cm. 
Cuando V, resulte mayor que 1.5Fibd/ f!, el espaciamiento de estribos veni- 


cales no será mayor que 0.25 d, ni de 50 cm. 
El reglamento especifica, que en ningún caso se permitirá que V,, sea superior 


a 2.5Fubd ff. 


*L%, claro líbre medido paño a paño de los apoyos. 
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Cuando el refuerzo en el alma conste de una barra doblada, o de un gm 
barras paralelas dobladas todas a la misma distancia del apoyo, su área se call 
con la expresión: 


7 
Faf, sen 0 


Cuando la anterior especificación ocurra, V,, no se permitirá que sea 
1.5ñbdy/ f!. Si el grupo de barras que refuerzan se localizan a diferentes 


del apoyo, su área necesaria se calculará con la expresión 


ds ad 
" — Faf, d (sen8+cos 0) 


Cuando se empleen estribos inclinados o refuerzo longitudinal del 
estarán espaciados de tal forma que cada línea a 45" que se extienda h 
desde la mitad del peralte (d/2), hasta el refuerzo longitudinal de tel 
tar cruzada, por lo menos, por una línea de refuerzo por cortante ( 


Figura 7.4. Cada grieta estará 
interceptada por un estribo o 
varillas dobladas, 


Cuando V, > 1.5Fwbdy[ f:,las separaciones dadas en el párraf 


5 


ducirán a la mitad (fig 


=” 
Figura 7.5. Cada grieta estará iS 
interceptada por un estribo o 
varillas dobladas. 1 


También dice el reglamento, que únicamente 75% de la pors 
cualquier varilla longitudinal que esté doblada se considerará p 
cortante (fig. 7.6). 


Figura 7.6. Parje central de la y 
porción efectiva. y 


+A, área transversal de refuerzo por tensión diagonal. 
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La resistencia del acero a la fluencia del refuerzo por cortante no excederá 
de 4200 kg/cm y el diámetro minimo del estribo será de 64 mum (núm, 2). Los 
estribos envolverán al refuerzo Torigitudinal tanto de tensión como. de compresión, 
dándoles el anclaje suficiente para que desarrollen toda la tención para la que fue. 
Ton destinados, dejando dicho anclaje en la zona de compresion de la viga ya que 
del lado de la tensión el concreto al agrietarse no proporciona el anclaje adecuado 


(fig. 7.7). 
Compresión Compresión 
tensión tensión 
Figura 7.7 3) Estribos por medio de b) Anclaje trastapando los 
ganchos. extremos. 


A 
pe L=2400 m + 


Figura 7.8. Viga continua. 


Datos para el diseño: 
f% =200 kg/cm fe= 
$, =9200 kg/cm! 


Condición: d=2b y F.=1.5 


En vigas continuas con claros iguales, es conveniente utilizar el manual para 
obtener rápidamente los diagramas de cortantes y de momentos flexionantes, vea- 
mos las figuras 7.9 y 7.10. 
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loca 
Dr -t990lon 


j 

| 
bo IN 
y =18.20tón A NX 


Y, /Mo 2.500 l 
Figura 7.9. Diagrama de S 
cortantes 


É 


0.60 L 0.70 


AS 


Mye teta 
att 


Figura 7.10. Diagrama de 


momentos flexionantes. 
6 vo d 
' fr (A 0.591) 
E 2205000 
s 0.90 POB ERpgO 
y como d=2b (condición impuesta): ld: 
y nar 21 lus bd'=b-2b-2b=4b'=76140 
Bu 


= 26.70 cm =27 cm 


76140 
4 


4 cm; h=60 cm 
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0.0086 x 27 x 54 = 12,54 cm* 
IE raiz londres de Ele combis cil de lsacióotque- 
da determinado para el momento flexionante mayor, conservando la misma escuadría de la 
(¿4 ieza alo largo de toda su longitud. El inconveniente es que al calcular la oras áreas de 
ADE” 0.02 acero, se tiene la misma sección en la viga, pero con momentos [lexionantes menores, Este 
dnconveniente se puede resolver de dos maneras sencillas que se exponen a continuación”. 


a) Por aproximaciones 
b) Proporción 


a) Se supone a=7 cm (primer tanteo): 


1764000 
0.90 x 4200 (54 3.5) 


Veamos si el valor de a, es igual al supuesto 


Mu =RAuf, (d—0.54) -. An = = 9.24 cm' 


As 9.24x 42 38808 
5 Es 7 UE 200 27 A 
4=8 cm (segundo tanteo) 
O At O 
.90x 4200 (54 — 4) 
- 9304200 _ 39060 
4590 4590 


= 9.30 em? 


=8.50 =8 cm 


En el segundo tanteo ambos valores son prácticamente iguales. 
Obtención de la última área de acero: 


a=2.50 cm (primer tanteo) 


551000 _ 351000 


A Ox 4200 64-05% 2.50) — 199395 


=2.76cm' 


2.76x 4200 _ 11592 
> A E 53 2 2, 
a 90 5 53 = 2,50 (supuesto) 


Cuando se tienen pequeñas áreas de acero (A,,=2.76 cm?) hay que tener pre- 
sente la especificación que da el reglamento al respecto: “el porcentaje de acero no 


será menor que 14//,". 
Veamos: 


en consecuencia: 


Aj =f'bd=0.0034 x 27 Xx 54 = 4.96 cm? 
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El área de acero A,, no cumple con la especificación y su área mí 
será de 4.96 cm?. 
b) Por proporción (por comparación): 
Mu _ Mu _ 12.54 1764000 


Au — = 10.03 cm' > 9,3 
Ay TA 2205000 va 


De igual forma obtenemos A, 


12.54 x 551000 
2205000 


= 3.14 cm” < 4.96 cm 


El segundo procedimiento tiene la ventaja de sermuy rápido, ader 
ciona resultados un poco mayores que los obtenidos con el primer pi 
lo que redunda en mayor seguridad 

Número de varillas en las diferentes zonas de la vig; 


Ay = 12.54 cm! -. 3446 +2$5=8.61 cm! + 3.98 cm? 
A,, (área por cálculo = 12.54 cm”) y (área efectiva = 12.59 
Ay = 9.30 cm" -. 4445 +1414=7.96 cm*+ 1.27 cm 
A, (área por cálculo = 9.30 cm?) y (área efectiva =9.23 cm) 
= 4.96 cm -. 2445+ 14 4=3.98 cm? + 1.27 cm? 
As (área por cálculo =4.96 cm!) y (área electiva =5.25 cm) 


Momentos resistentes efectivos respecto a los armados finales (fig. 7 


| 
es l Nos E se Jrs 4 


4 
desc 
spa] | Sección 2Fom454cm ee 
++ A S e A 
Figura 7.11. Viga continua. Apo HN dánciiad Apr 
Tres tramos iguales. Nit NN 
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Cálculo del esfuerzo cortante máximo que absorbe el concreto (fig. 7.12). 
Se consideran 3$ $6 + 24 +5 


P, =0.0086 < 0.01 


zong quereguiere — pistón Zomaquereguieno 
aátribos porcálculo Fribos por cálculo 


Aplicando la ecuación, Vx = Fubd (0.2+30P)/ f% 


= 0.80 x 27 x 54(0.2 + 30 Xx 0.0086)40.8 x 200 
= 1166.4(0.458)12.649 = 6757 kg 


Hay que recordar que el reglamento establece que en ningún caso se permitirá 
que V, sea superior a: 


V, < 2Fobdy $? 


En nuestro ejemplo: 


2x0.8X27 x 540.8 x 200 = 29508 kg 
por tanto: 
18900 kg < 29508 kg 
La sección obtenida de 27 Xx 54 cm es correcta. 
Cuando se rebasa la especificación será necesario aumentar la sección de la viga. 
Antes de proceder al cálculo de los estribos y su separación, hay que recordar 


las limitaciones impuestas por el reglamento: 


¿= FxA.fad (sen 90*+cos 909) 


Va Va 
Con estribos 2.5C/10") a 90": 
_ 08BX2x049x 4200X54 _ 
La 189006757 OS 
separación máxima; 
s< FAÍ - 0.8x2x049x4200 35 cm 


3.5b 3.5x27 


Cuando V, sea mayor que V,y pero menor que 1.5Ebdy/fF, eles 
to de estribos verticales no será mayor que 0.5d, ni de 60 cm; veamos 


1.5X 0.827 x 5440.8 x 200 =21131 kg 
+ Vans = 18900 kg < 21131 kg 


Se colocarán los estribos a 15 em 
El reglamento también dice: “La separación, s, no deberá ser menor 
En vigas con sección circular se sustituirá d por el diámetro de la 
A continuación se hará el cálculo de estribos que se requieren para 
cortante excedente (tensión diagonal, T.) (fig, 7.13). 


Volumen del priemo 19900 e 12.96% 


/ resistido porcl concreto 


4zo_ 42.96 


Volumen del grismote 


LF77R 6777K 


bd 1458 


| 


| , MEAR 
IN A 


6:33 | £ 
ql ton 4 
resistido por los 48000 ASE EjazAsfa=2 707x208 
edriloos 
Nes = JE 30362 6% 101143 (D4zem 


Figura 7.13. Tensión diagonal. ESA 


La figura 7.14 muestra la colocación de estribos y sus distancias a lo 
la viga. 


+ _n L=Room De L-3jom — 
EIA 


> Á z > A 
ha58um y | 
dp | | | 4 
+= Ey _> 
pogo 
Figura 7.14, Colocación de En 
estribos en la viga. HA OY = 


El empleo de estribos con inclinación a 45" o más resulta lenta y costoso, 


de preferencia se deben soldar para que conserven la inclinación para la que fu 
calculados. 


a/6L=2.25m 


Vy=t.725ton 


Vo=7.875ton 


46/423W2.45tm 


Penta demplezión Funto demflazión 


E 
, 
, 


A 


Viga continua —— Lospuntas deinflonión sebluvieron 4 cecalo.Forg un cálculo preciso nace 
¡claros iguales. El concreto qrmado enlos estructuras del autor; Tri llos. 


92 


Diseñamos la sección con el porcentaje máximo permitido para no verif 
Nexiones: 


f 200 
0.182 = = 
0.18-<-= 0.18 ¿29 = 0.0086 
8 0086 200 
L = 0,008 =0.18 
PA 


Cálculo de la sección. Como no se impuso ninguna condición en la rela: 
peralte a ancho, se puede tomar para h, un valor arbitrario. En este ejemplo, 
el momento máximo es relativamente pequeño, se toma como ancho de viga 
nimo permitido por el reglamento, es decir, b=20 em: 

945000 945000 


0.90 x 20 x 200x 0.18(1=0-59x 0.18) — 579.18. 
d=41632 =41 cm y h=45cm 


=1632 a 


Cálculo de las áreas de acero: 
A,¡=0.0086bd=0.0086 x 20 x 41 = 7.06 cm* 
Por comparación obtenemos A, 


Mu _ Ma . y — 0.0086 530000 _ 0 0048 


E pr” 945000 
A, =0.0048 x 20 x 41 =3.94 cm? 


Área minima de acero; 


14 14 
== = 0.0034 
Pa f 200 


2 Pa> Pam (las áreas cumplen con el mínimo de acero por especificació 


Áreas de acero efectivas: 


A¡=7.0601 
A¿=3.94c 


Conf 45 


A, =4x199=7.96cm" y 
A, =2x1.99=3.98 cm? 
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Momentos resistentes electivos respecto a los armados finales (fig, 7.16). 


Mu 2:45 tm 


DN 
45 ¿des 
A dá: 
del ¿be : , =3 ele 
Y Jere) APA AE 
EN 
7.17. Diagrama de 
1205 cortantes. Vo 
Excedente que se tomará Va=2.00 
comal o vorilles doblados 


My=7.875 ln 


Cálculo del esfuerzo cortante máximo que absorbe el concreto (fig, 7.17). 
= 0.0086 < 0.01 


“. Ven = Fibd(0.2+30P1)/f* =0.8x 20 x 41(0.2 +30 x 0.0086)40.8 x 200 
= 3800 kg = 3.80 ton 


En ningún caso V.z, Será superior a: 


Vi, =25bd[ $7 =2x0.8x20x41V0.8x 200 = 16596 kg 
+. 7875 kg < 16596 kg 


La sección obtenida de 20 x41 cm, es correcta. 


* Y, = fuerza cortante de diseño máximo. 


9% 


En la figura 7.18 se muestra la colocación del armado a la tensión 


res] 


vi. 
: 72 
L0 


Figura 7.18. Armados. F—— pom ——G- 


Por lo general el diseñador de estructuras recurre al empleo de estribo 
les por comodidad, sencillez y rapidez de ejecución, además, se tendrá pres 
los estribos necesariamente tenemos que colocarlos para dejar fijas y en su 
correcta las varillas del refuerzo longitudinal, para evitar que se muevan d 
vaciado de concreto. 


Por tanto, cuando V, sea mayor que Vy, pero menor o igual que 
1.5Fbdy/fF =1.5x0.8x20x 414/0.8 x 200 
= 12447 kg > Var pero < 12447 kg 


La separación de estribos no será mayor de 0.5d. 
Porlo tanto, utilizando estribos 42('/4") 


separación: U 4204/2 =20 cm 


Cálculo del refuerzo para resistir el cortante excedente (tensión diagom: 
se fig, 7.19). 
Se sabe que la cuña triangular de esfuerzo cortante se reduce al transíf 
en cuña de tensión diagonal. 
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Lumen Ñ42X20X9acz0 dy Ti 1077 HG  FOT59 _o, E 
A EXT] LS 


ar =3800 9 4.64 Kale” 
32oun 


Obtención de lo distaucio*z” 


379 90 zm i9teom 
z 26 


Figura 7.20 


En la figura 7.20 se muestra la reducción de la cuña de esfuerzo cortante. 


z 194 cm 


la 1414 


De acuerdo con el armado calculado, se cuenta con 44 45 (dos pares) de las 
cuales únicamente podemos doblar un par, para dejar el otro par, por necesidad de 
armado a lo largo de toda la viga. 


= 137.20 cm < 194 cm 


Recordar que el reglamento determina que solamente 75% de la parte central de 
la porción inclinada de la barra doblada, es efectivo para resistir la tensión diagonal. 


Valords la cora ponte Miaganal sa => =6805 kg 
2 


Resistencia de un par de barras del 45: T,=2 x 1.99 2100 (75%) = 6270 kg 


ss 6805 kg a E 
Par de barras $270 kg 1.09 = 1 par 


La pequeña diferencia será resistida ampliamente por estribos verticales que se 
colocarán por especificación y por armado. 


Elementos sometidos a 
flezión y torsión combinadas 


8.1. GENERALIDADES 


Hemos visto que un elemento estructural sometido únicamente a 
ple, resulta un problema de relativa sencillez, En cambio, ante una flex 
los componentes de carga (una en el eje principal y la otra en el plano del 
nor), son perpendiculares a su eje neutro, originando que la resultante de 
no pasar por el centro del cortante el elemento estructural se encuentre s 
esfuerzos de torsión. 

Es común, en estructuras de concreto reforzado, la existencia de aca 
sionantes en combinación casi siempre con fuerzas de flexión, cortanse 
axial, debido con [recuencia a vigas cargadas fuera de su plano longitu: 
metría, voladizos, etc. (torsión primaria) (fig. 8.1), o también a la continul 
sus miembros estructurales (fig. 8.2) o vigas curvas. 


2) Carga fuera del eje de 
simetría (torsión primarial. 


Ju b) Voladizo (torsión 
primaria). 


Figura 8.1 
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3) Torsión secundaria. Vigas 
curvas. 


yo 


Figura 8.2 b) Torsión secundaria. 
Estructura continua. 


Para su análisis vamos a considerar una viga empotrada en un extremo (1, 2, 3, 
4) y libre el otro extremo (5, 6, 7, 8), sometiéndola a un momento torsionante (T,), 
tal como se muestra en la figura 8.3. 


* Para torsión el reglamento dice: “en 
miembros sujetos a torsión, su long 
tud no será menor que el doble del 
peralte total del elemento”. 


Figura 8.3. Viga en voladizo. 
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Ante la aplicación del momento, la sección gira sobre su centro de grar 
donde su valor es nulo en los vértices y máximo en el centro de sus lados 
(ig. 8.4) 


Ao E 
olor máximo enel centra 


de sos lados magores 


Figura 8.4. Giro de la viga 
ante la aplicación del momento 
de torsión, 


Cuando aparece una torsión en una estructura de concreto se tendrá p: 
que, generalmente, junto a la torsión se presentan otras acciones tales como 
de flexión, cortantes y fuerzas axiales. 

St. Venant hace una evaluación que dice: 


Las secciones transversales a lo largo del miembro estructural son libres 
bearse fuera de su plano (torsión pura o uniforme). No cabe duda, que al restri 
extremos de la barra rectangular para que permanezcan planos y paralelos, se i 
efectos muy similares a los de la viga (torsión no uniforme) 


Está comprobado que una sección circular sometida a torsión no se alal 


8.2. OBTENCIÓN DE LAS FÓRMULAS 
DE TORSIÓN 


Tomando en consideración las anteriores hipótesis se va a descomponer el 
mento de torsión aplicado en la barra, en dos pares de fuerzas actuando en los 
b y h; como condición, es necesario que la suma de los pares de fuerza sea ¡ 
momento torsionante, además, por la hipótesis de proporcionalidad las fuerzz 
los pares Fi, y F, son directamente proporcionales al ancho del lado al cual se ap 
(fig. 8.5). 


Figura 8.5. Momento de, 
torsión en la viga 


En consecuencia, se tiene: 


T,=Fyb +Fih 
y por proporcionalidad: 
h-k 
ED: 


Ante el par de torsión externo cada una de las fuerzas se puede descomponer 
en dos fuerzas con inclinación a 45" con el eje de la pieza; cada par de estas fuerzas 
cuyo valor es Fs, y Fi, produce esfuerzos de compresión en una cara y de tensión en 
la otra cara perpendicular a la anterior (fig. 8.6). 


Figura 8.6. Descomposición 
del par de fuerzas. 


De las anteriores fórmulas se deduce: 


Dando valor a F,, y Fs, se obtiene: 


m= n(+)»+ Eh =2 Eh 


De igual manera se obtiene para Fj: 


T.= ro+n[ pa =25b 


100 


y como el acero debe absorber dicha tensión, se tiene 


Er Fr 
ajo Ae. +) 
Ja J2. 
Sustituyendo a E, y F,, por sus valores: 


A Ta 


ar 
dd 


o en su expresión más práctica: 


- Th +b) 


hoz 


Ahora bien, como el refuerzo de acero corta respectivamente en dos ocasi 
los lados cortos y largos, el esfuerzo del acero sera la mitad de la tensión; vean 


As, 


T _o5 AMD) 
2 Hz 


e igualando con la tensión en el acero de refuerzo, se tiene: 


Ti (h +b) 
Aj, = 
4 2hby2 


y finalmente el árca de acero se obtiene despejando a A; 


T,(h +b) 


A TA 
2hb f, 2. 


Por tanto, y con la condición de que en cada cara de la sección perpendic 
al eje longitudinal crucen por lo menos dos varillas, el número de espirales 
determinado por la siguiente expresión: 


_ Ah 
MaS 


Para el refuerzo por torsión el reglamento especifica 


El refuerzo de acero estará lormado por estribos cerrados perpendicula 
eje del elemento y por barras longitudinales, o también, por refuerzo helicoidal 
refuerzo requerido por torsión se combinará con el necesario para absorber 01 
esfuerzos intemos, de tal manera que el área total de acero no sea menor que 
suma de las áreas necesarias individuales. El refuerzo por torsión se colocará 
lo menos en una distancia (h +b), más allá del punto donde teóricamente ya nal 
necesita. 
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Para calcular los diferentes refuerzos por torsión, tenemos: 
1. Refuerzo transversal, Los estribos cerrados se calcularán con la expresión: 


A O, 


TEA 
y An _ (Tx) 
s ¡ATAAA 
donde: 


A,,, área transversal de una sola rama de estribo 
X,,Y1, lado menor y mayor de un estribo 
2, constante que vale: Q2=0.67+0,33 y/x, < 1.5 


La separación de los estribos, s, no será mayor que la menor de las tres espe- 
cificaciones siguientes: 


4) Ancho del estribo 
b) Mitad de su altura 
£) No mayor de 30 cm 


2. Refuerzo-longitudinal. El área de acero longitudinal, A,, necesaria por tor- 


, Sión se calculará con la expresión. A, =222 (x, 4 y, Me 
$ 
El diámetro de las varillas longitudinales no será menor que el diametro del 
estribo y su separación no será mayor de 50 cm. Este refuerzo longitudinal 
se colocará en el perimetro de su sección transversal y llevará como mínimo 
una varilla en cada esquina. 

+ Refuerzo helicoidal. Este reluerzo será continuo, formado con ángulo a 45% 
con las aristas del elemento, sustituyendo la combinación de refuerzo trans- 
versal y longitudinal. Su separación sobre el eje de la pieza se obtiene apli- 
cando la expresión: 


rw 


(Ted 5 
Ox Y > e 


La separación de este refuerzo helicoidal no será mayor de y,. Además, el re- 
glamento especifica que: 


Para calcular las áreas de acero necesarias se considerara (T.¿=0). Para el refuer 
20 minimo por torsión y el máximo valor admisible de T,, el valor de T.y se obtendra 
con la ecuación que dice 


Tas=0.25 Toa 
Cuando el elemento estructural se encuentra sujeto a torsión y fuerza cortante. 


pero la resistencia a torsión no afecta directamente al equilibrio de la estructura, el 
momento torsionante de diseño (1,,) se calculará suponiendo que la rigidez a la tor. 
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sión del elemento es la mitad de la rigidez torsional elástica de la sección com 
calculada con el módulo de rigidez al cortante, G=0.4 E, 
Cuando el momento torsionante de diseño (T,) sea mayor que (0.25 Tay), 


ab 


requiere refuerzo por torsión y, también, cua 


T.,, momento torsionantew de diseño. 


T.x. momento con que contribuye el concreto en un miembro reforzado 
torsión. 


Tau, Momento torsionante resistente de diseño sin refuerzo por torsión. 


Cuando no se cumpla alguna de estas condiciones, los efectos de la to 
pueden despreciarse. 
En ningún caso y para ninguna sección se aceptará que T, sea mayor que: 


MA 
05d] FE 


Tratándose de secciones compuestas T, l. o 1, su resistencia será la suma de 
resistencias de las partes componentes (fig. 8.7). 


Figura 8.7. Secciones 
compuestas pera el cálculo 
torsional, 


Al respecto, el reglamento indica que 


En secciones rectangulares y secciones T, Lo 1, los valores de (Ty y Tox) se 
tienen con las expresione 


Tm =Fn0.62x "yy f7 
Ta =0:25 To 

En secciones circulares: 
x=y=08 diámetros 


A continuación se plantea un ejercicio ilustrativo donde se aplicarán las fó 
las dadas por el reglamento. 


8.3. EJEMPLO ILUSTRATIVO 


Ejemplo 8.3.1. Una estructura sometida a la acción de cargas permanentes 
variables se encuentra sujeta a esfuerzos de flexión, torsión y esfuerzo constante. 
pide diseñar la estructura con: 


8.8. Diagramas: 
:a) Planta. 6) Corte. 


8.9. Diagramas. 
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a) Refuerzo transversal 
b) Refuerzo longitudinal 


La figura 8.8 muestra los datos del ejemplo: 


——L 70 


Datos: 

f =250 kg/cm? 

f, =200 kg/cm? 

F.=14 

Obtención de cargas: 

Peso propio losa =0.14x 2400 = 340 kg/m? 

Recubrimientos 06 x 2100 = 130 kg/m' 
CM 470 kg/ar 
cv = 230 kg/m? 

Carga final en losa: 700 x 1.4=980 kg/m* 

Peso propio viga: 0.30 x 0.46 x 2400(1.4) = 480 kg/m 

Carga final en viga: (960 x 1.60) + 480 = 2050 kg/m 


Cálculo de momentos (fig. 8.9). 


104 


Por flexión (apoyos) = YE = 205007.207 .. 8860 kg m 
2 2 

En el centro = AA 4430 kg m 

Por cortante (apoyos) = - = 2007 20 7380 kg 

En sección critica =7380-(2050- d) =6232 kg 


980 x 1.60 x 0.80 x 3.60 = 4516 kg m 
.80 x 1.60% 0.725 (3.60 — 0.56) = 3456 kg m 


Por torsión (apoyos) 


En sección crítica 
(fig. 8.10). 


Figura 8.10. Resultante de 
cargas, 


Refuerzo necesario: 


1, Por cortante, El reglamento determina que la fuerza cortante de diseño 
1oma el concreto, V¿y, tendrá las siguientes limitaciones: 


a) La dimensión, h, no será mayor de 70 cm 
+. h=60cm<70cm (cumple) 
b) La relación h/b,, no excederá de 6. 


La a 
“+ 59 =2<6 (cumple) 


c) Como las cargas y reacciones no comprimen directamente las caras 
perior e inferior de la viga, el reglamento dice que se aplicará la exp 


! sión: Vez = 0.SFabidy/ f? =0.5x 0.8 x 30 x 5640:8 x 250 


] = 9502 kg > 7380 kg 


2. Por torsión. (fig. 8.11.) Para obtener el valor del momento torsionant 
tente de diseño, T.y, el reglamento especifica que se aplique la ecua 


Figura 8.11. Secciones Ton = Fr 0.6 Ex"yy/ f* =0.8x0.6x30' x60+14* 
compuestas para el cálculo 


torsional. x42xV0.8x 250 =1.42 tm 
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El reglamento señala que se requiere refuerzo por torsión cuando: 


AOS 


— 2 1,0 (se requiere esfuerzo de torsión) 
O ÁS 


Veamos 


(3.456), (6.232 _ 1194 , 38.84 
+ = + =5.91+0.43=6.34+> 1.0 
(142 "(9.502 2.02 * 90.30 


En la primera condición se requiere refuerzo por torsión, además, deberá cum- 
plirse también que: T, > Tex 
y 

Ta =0.25 Ta =0.25x 1.42 =0.36 


y como 
3.456:m>1.421m, 


se cumplen ambas condiciones, por tanto, se requiere acero por torsión, 
Cálculo del área de acero transversal: 


As - (T—Ta) 345600 — 36.000 
” - = = 0.06 cm 
Ss RO xM/  0.8(0.67+0.33X52/26)26X52X 4200 han 


0.06 corresponde a una rama del estribo; por tanto, el estribo cerrado valdrá el doble: 
A, =0.06x2=0.12 cm/cm 


Con estribos +3, se tiene: 


OT 


s= 
0.12 


= 6 cm -. U'430 6 cm (distancia entre estribos) 


Cálculo del área del acero longitudinal: 
a) Por flexión: 


peo EE a e, 
EGYFd 0.90 4200(0.85)56 


= 4.92 cm'(en los apoyos) 
y A.= 22 22.46 cm'(en el centro de la viga). 
b) Por torsión, utilizando la expresión: 


As 24d 


0.67+0.33 y /x, <15, 7. 0.67+0,333x 52/26 =1.33; 1.33<15. 
)) sele dio un valor conservador basado en la teoría elástica. 
++ */,, esfuerzo de Muencia del acero en los estribos; en ningún caso será mayor que 4200 kg/cm”. 
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dando valores: 


4200. 


A, =2x0.06(26+ 2500 


=9.36 coi 


El reglamento establece las siguientes condiciones: 


1, El diámetro de la varilla no será menor que el diámetro de los estribos. 
2. El refuerzo longitudinal se distribuirá en el perímetro de la sección tra: 
versal y llevará como mínimo una barra en cada esquina. 


Tomando en consideración las especificaciones establecidas porel reglamen 
en la figura 8.12 se muestran los armados en la vi 


Flexión + Torsión 


Flexión + torsión Apoyos arriba Centro abajo 


A, =4.92 + 9.36/2 = 9.60 cm”; A,=2.46+4,68=7.14 cm? 
(2.87 x 2) +(1.99 x 2)=9.72 cm?; 1x2)+(2x0.71)=7.16 cm* 


Penta de inflexión 
AS 
age 4245. 9 22d 
¿ts 
ssl Ar Qiem! EDO il 
20.6 ñl 
pa pb es 


AS Ml 
AE 
296 ep2z ga | 
Figura 8.12. Corte 


L=7.20m a 
longitudinal. Armados. 5 


Figura 8.14. Corte 6-8 


Cuando la fuerza cortante de diseño resulte men 
refuerzo mínimo por tensión diagonal, En nuestro ejemplo resultó menor, sin embar. 


nor que Ve se suministrará un 


go, los estribos colocados por torsión ampliamente cumplen con la especificación. 


/9.1. Anclaje en el 
¡de una barra de 
acero” 


idesarrollo 
'anclaje que la 
4) 


Anclaje y longitud 
de desarrollo 


9.1. GENERALIDADES 


La adherencia entre el acero y el concreto se considera perfecta dentro de los 
límites elásticos de los materiales, de tal manera que la deformación unitaria del ace- 
ro es igual a la del concreto adyacente y ambos materiales al deformarse forman una 
estructura Compuesta, 

En caso de no existir esta adherencia, una de las hipótesis sobre las que se basa 
la teoría de la flexión (vigas) deja de cumplirse y difiere de las indicadas por el re- 
glamento de construcción. 


9.2. LONGITUD DE DESARROLLO 
O ANCLAJE 


Al unirse el acero y el concreto se tendrá mayor o menor adherencia, depen- 
diendo de las condiciones y características de ambos materiales. 

En electo, no cabe duda que la adherencia que proporciona una varilla lisa 
ahogada en el concreto será menor que la proporcionada por una varilla corrugada. 
Es también evidente que cuando la varilla corrugada o lisa se ahoga en el concreto 
a una determinada longitud, ésta dará mayor adherencia entre mayor longitud de 
anclaje tenga (fig, 9.1) 
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Lo anterior se tendrá presente al utilizar varillas de gruesos diámetros 
resulta más recomendable utilizar varillas de pequeños diámetros, ya que éstas 
porcionan más perímetro que una barra gruesa con la misma área de acero 

La fuerza actuante de tensión o. compresión en el acero de refuerzo debe 
arrollarse a cada lado de la sección considerada, por medio de adherencia en 
longitud suficiente en las barras, o también, con base en algún dispositivo mec 
de anclaje 
Se ha observado que cuando las varillas cuentan con una longitud de a 
suficiente, no hay falla de adherencia por flexión, motivo que ha originado da 
yor importancia al cálculo de una longitud de anclaje adecuada para desarro! 
esfuerzo necesario de adherencia en la zona considerada, 
El reglamento dice al respecto: 


La longitud de desarrollo, L, se obtiene partiendo de la base que una bars 
m se ancla de modo que desarrolle su esfuerzo de fluencia, multiplicando la 
gitud de desarrollo básico, Ly, por el factor indicado en la tabla 9.1 


La=0.06 “É_ > 0.0064 
7 


4., área transversal de la barra, en cm? 
d,, diámetro de la barra, en cm 


Las disposiciones de esta ecuación son aplicables a barras del núm. 12 0 
nores. 


La longitud de desarrollo, Ly, no será menor de 30 em en varillas corrug 
sujetas a tensión 


Tabla 9.1. Condiciones del refuerzo. 


2) Varillas del lecho superior, horizontales o inclinadas, donde el 


concreto colado abajo de ellas tenga un espesor de 30 cm o más | 1.40 
4200 
b) Acero de refuerzo con f, mayor de 4200 kg/cm” 2- ES 
d) Barras torcidas en trlo con diámetro igual o mayor que + 120 
| a) Otros casos 1.00 


Para varillas corrugadas en compresión la longitud de desarrollo, L,, deberá e 
larse como el producto de la longitud de desarrollo básica, Ly, por el factor indi 
en la tabla 9.2. 


Side 


La, = 0.08 2 0.004 f, di 


La longitud de desarrollo, L,, no será menor de 20 cm en varillas corrug, 
sujetas a compresión. 
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Tabla 9.2. Condiciones del refuerzo. 


Factor 


8) Refuerzo que exceda de lo requerido por el andlisis AS 
A, (proporcionada) 
b) Refuerzo confinado en espiral con diámetro no menor del 

núm. 2, ni mayor de 10. cm de peso 075 


Se aconseja el uso de las barras lisas Únicamente en estribos y como refuerzo por fricción. 


Cuando las varillas ya no sean necesarias por llexión, se doblarán o cortarán 
auna distancia no menor que un peralte efectivo o 12 dy, más allá del punto de in- 
Mexión donde de acuerdo con el diagrama de momentos ya no se requieren. 

En varillas lisas la longitud de desarrollo de una barra será el doble de la reque- 
rida para las barras corrugadas. 

La longitud de desarrollo de cada varilla individual que forma parte de un pa- 
quete de varillas sujeto a esfuerzos de tensión o compresión, deberá aumentarse 20 % 
cuando se trate de un paquete de tres varillas. 

Cuando el paquete contenga dos varillas no se modificará L,, 

En miembros con extremos libremente apoyados, por lo menos una tercera 
parte del refuerzo de tensión para momento positivo máximo, se prolongará, sin 
doblar, hasta dentro del apoyo, por lo menos 15 cm o h/2. Cuando se trate de miem- 
bros continuos, se prolongará la cuarta parte del refuerzo a lo largo de la misma cara 
del miembro en el apoyo. 


9.3. GANCHO ESTÁNDAR 


Aquel que tiene el radio interior de un doblez completo semicircular no me- 
nor que: 


La, 
50/f: 


Véanse las figuras 9.2 y 9.3. 


PA bamcho astindar 


Méñimo A2Í 


Figura 9.2. Gancho doblado Figura 9.3. Gancho doblado 
a 180". 290". 
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La tabla 9,3, muestra los radios para los dobleces. 


Tabla 9.3. Radios mínimos de doblez. 


| Tamaño de las Radio de 
barras doblez 
3,4y5 


2?)h diámetros | 


| 67ys | 3 diámetros 


lúmero de la barra 


Tm 
M 


4 diámetros ] 


El gancho indar se considera que desarrolla un esfuerzo de tensión en 


barras de refuerzo de: 
p=EJf 


donde $ tiene un valor aproximado de 0.0333 f,. pero no mayor que los most 
en la tabla 9.4. 


Tabla 9.4, Valores de £, 


lá 4200 kglem? 
Número de las Barras de lecho Otras 
barras superior barras | 
| 3:4y5 Po 140 [140 
6 a 120 140 
7,8y9 | E 140 
10y12 95 [120 


El reglamento de construcciones especifica que los ganchos no deben consi 
rarse efectivos para desarrollar el esfuerzo en compresión 


9.4. EJEMPLO ILUSTRATIVO 


Ejemplo 9.4.1. La viga que se muestra en la figura 9.4 se encuentra someti 
a la combinación de acciones permanentes y variables (se trata de una sala de 
pectáculos), 

Diseñar la viga aplicando las especificaciones referentes a longitud de desarro! 
y anclaje: 


Datos para el diseño: 


250 kg/cm* 
4200 kg/cm? 
1.50 
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Cortantes (fig, 9.5): 


Wa 
¡ we? a V, =2700x2 = 5400 kg 
gin PAS, 

wo v,=2700 (5! 42) =7830 kg 
El 2x5 


¡800 x 1.5 = 1300 Wu ll 
m0) lo" 27009 ha 


orga muerta + cargo vino =1800 Ha nl upcert) ¿700 
, 


Figura 9.4. Viga. 


o — Figura 9.5. Cortantes. 


Figura 9.6. Momentos. 


127974 Hgm 


Ye * Punto de inflexión y diagramas se obtienen con la 
a E 


ayuda de cualquier manual para constructores. 


Momentos (fig. 9.6): 


O ri 

= 1 2) (5—2) = 5954 k 
M, soy + Y = 5954 kg m 
Mi = 2700027 90 — 5400 kg m 


Ya se comentó del peligro de una falla frágil en una estructura (viga), por tanto, 


para evitar que esto suceda, se recomienda que el área de acero a tensión no exceda 
de 0.75 del área para una (alla balanceada, veamos: 
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0.85 f:Bi 6000. 
>= 0.75 A 
P a 5000 + f, 
0.85% 2500.85 ,_6000 
=07502 a =0.019 
4200 TA 
y 


y= pa = 0.019 20 — 0319 


Calculamos el peralte de viga suponiendo un ancho, b, de 20 cm: 


Ma, =Fsbd[! y (1 0.599) 
595400 

7 090x 20x 250x 03101 -0.59x 0,319) 

= 22.60 cm = 23 cm; h =25 cm 


Obtención de las areas de acero: 
As =Pbd=0.019X 20x23=8.74 cm? 
El área de acero (As) se obtiene por comparación: 


5954 _ 5400, 
PP 


-- Ay =0.017x20x23=7.82 cm* 


— 00195400 — 0.017 
5954 


Área mínima de acero: 


14250 20% 23 =1.21 cm' 


f, 4200 


Las áreas de acero (A, y Ay) cumplen ampliamente con el minimo de ace 
por reglamentación. 
Longitud de desarrollo. 


Barras 45 
La = = 0.06 2299200 - 32 cm > 30cm 
250 
Barras +6; 
La» = 0.06 mr. =0.06x 762.43 =46 cm 


A continuación comparamos los momentos resistentes que proporcionan li 
grupos de barras calculados con los momentos obtenidos en el diagrama de momen: 
LOS, Veamos: 
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Refuerzo positivo; 
2$5+2$6 
Mu Ma 
Anfrequerida) — Au(real) 
5 Ma = 2500398 — 2711 kg m 
y dl 6621 kg m > Mu 
Ma = 2254X574 - 3910 kg m 
Refuerzo negativo: 
445 
Mo  _ Ma 
A.(requerida) — A.2(real) 
A 5400x7.96 _ 
“Ma = E 5497 kg m > Ma 


y El reglamento especifica que deberán cumplirse los siguientes requisitos de 
anclaje: 


En extremos libremente apoyados, el refuerzo de tensión para momento E 
vo se prolongará, sin doblar, hasta dentro del apoyo, por lo menos la tercera parte del 
refuerzo. En el ejemplo únicamente se prolongaron las dos varillas del ++ 5. 

En la zona de compresión se pueden utilizar varillas más delgadas, sin embargo, 
por sencillez, se prolongaron de extremo a extremo de la viga las dos varillas del 45. 

Cuando las barras dejan de ser necesarias por flexión se cortan o se doblan a 
una longitud igual o mayor que un peralte efectivo más allá del punto donde ya no 
se requieren. 


En el corte longitudinal de la figura 9.7 se muestran los armados finales de 
la viga. 
Para mayor claridad los dibujos (fig. 9.7) se muestran a mayor escala. 
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Muy=7954 Hgm 


ton 


> 420m E 20m — $ 


295 (armado) 


hazzom qatocm dezsom 


O) 


torte transversal 9-2 Lorte transversal b-b' 


Figura 9.7. Corte longitudinal 
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Losas que trabajan 
en una dirección 


10.1. GENERALIDADES 


Las losas son elementos estructurales anchos, horizontales o con cierta inclina- 
ción, apoyadas generalmente sobre muros de carga, trabes o columnas. 

Estas losas se encuentran apoyadas en dos lados opuestos o discontinuos y la 
flexión se ejerce en una dirección, dirección perpendicular a los apoyos. Además, 
del refuerzo principal por flexión, se proporcionará refuerzo normal al anterior. 
Para este refuerzo por intemperie, contracción o cambios de temperatura el regla- 
mento especifica: 


Puede suministrarse un refuerzo mínimo de 0.2 % cuando el elemento estruc- 
tural está protegido de la intemperie y 0.3% cuando se encuentra expuesto a ella, o 
también cuando el concreto está en contacto directo con el suelo, 


Para su diseño, la losa puede suponerse con un peralte que garantice una ri- 
gidez adecuada, con el fin de limitar las deformaciones o deflexiones que afectan 
en forma negativa la resistencia de la estructura para resistir las cargas de servicio. 
Para tal fin, el peralte total (h) mínimo que debe aplicarse a losas con flexión en una 
dirección es el que aparece en la tabla 10.1, de lo contrario deberán calcularse las 
dellexiones, 

En la mayoría de los casos, las losas son elementos estructurales subrelorza- 
dos, por tanto, deberán diseñarse con un porcentaje de acero no inferior a: 


0.7: 
L 


Además, la separación del acero por flexión no excederá de tres veces el espe- 
sor de la losa, ni de 30 cm. 


Pon = 
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Tabla 10.1 
(h) mínimo para losas con flexión en una dirección 
Condiciones de apoyo 
Simplemente | Con un extremo | Conambos En | 
apoyada continuo | extremos continuos | voladizo 
Losas macizas | L/20 1/24 1/28 Lo 


En las losas, el esfuerzo cortante quedará limitado a la fuerza cortante € 
de tomar el concreto (V¿) ya que, por su espesor reducido la losa proporciona 
resistencia muy deficiente para absorber la tensión diagonal 

Para evaluar la resistencia a fuerza cortante, el reglamento especifica: 


Cuando el ancho de la losa no sea menor de cuatro veces el peralte efectivo, 
espesor no mayor de 60 cm y la relación entre el momento flexionante (M) y la fas 
cortante (V) no exceda de 2, la fuerza cortante de diseño que toma el concreto pa 


tomarse igual a: 


Ven = 0,5 Fabd: 


Cuando el espesor es mayor de 60 cm, o la relación M/V, es mayor de 
fuerza cortante que toma el concreto se valuará siguiendo el criterio que se aplicó! 


la sección 7.2 (Cortante en vigas). 


El recubrimiento de toda barra de refuerzo en elementos no expuestos 4 
intemperie, tendrá libremente una distancia no menor que su diámetro. 

Si las barras de refuerzo en elementos expuestos a la intemperie, su dis 
libre será el doble de la indicada para elementos no expuestos. 

Cuando se trate de estructuras expuestas a agentes agresivos (vapores o S 
tancias industriales corrosivas), el recubrimiento deberá incrementarse. 

A continuación se presenta un ejemplo ilustrativo, para el diseño de una 


sometida a flexión en una dirección. 


10.2. EJEMPLO ILUSTRATIVO 


L-3.89m 


a 


L Ta 


Figura 10.1. Panta. Franja de a 
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Se trata de una losa para una casa habitación con dos claros íguales y carga uni- 
formemente distribuida. 
La losa se encuentra sometida únicamente a acciones permanentes y variables, 
por tanto, 
E rd Datos: 
large 
y S: =200 kg/cm* 
$, =4200 kg/cm* 


E.=14 h= Olio maz k 


op 


Para evitar deflexiones se tomó: 


a Le EC r= echonaaito 
Ai 722 E pa 
2d=h-r=16-3=13cm Combo arar 

Obtención de cargas en losa: 
Piso de mármol =0.02 x 2600 kg/m*= 52.00 kg/m? 
Mortero cemento-arena =0.03 x 2200 kg/m'= 66.00 kg/m? 
Losa de conc. reforz. =0.16 x 2400 kg/m? = 384.00 kg/m* 
Plafón de madera =0.02x 800 kg/m'= 16.00 kg/m 

CM 518.00 kg/m? 

cv = 180.00 kg/m? 


CM+CV. =700.00 kg/m' 
Aplicando factor de carga 


700.00 kg/m? x 1.4= 980 kg/m* 


Las figuras 10.2 y 10.3 muestran el diagrama de cortantes y momentos flexio- 
nantes, respectivamente. 

Para estructuras continuas, el reglamento determina que el porcentaje de acero 
(P) sea 50% del que corresponde a la falla balanceada, para asegurar la estructura 
a un comportamiento dúctil. 


Por tanto: 
le 085fB_ 0.85 X200X 0,85 _ 
P,= 0.50 EE 0.50 00 = 0.0172 
Obtención de las áreas de acero: 


A,=Pbd=0.0172 x 100* x 13=22.36 cm? 


confá, se tiene 225 — 13440 6 cm 


* Recuerdese que en losas se trabaja con una franja de 100 cn. 
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Figura 10.2. Cortantes. 


139.7 Ky 


| | PreuL==s2z. to 


46/heo wÚstrc5.aKam 
| % 3 


AN, 
Figura 10.3. Momentos. « ==] N 0 
se S 
Star Sd 
asi. 4qm 25m 


A, se obtiene proporcionalmente 


176890 _ 99060 


= 2 As =12.52 cm! 
22.36 52 cm 


cong+, se tiene =10$4+0 10cm 


Áreas de acero por contracción y temperatura (se supone que la estructura? 
encuentra protegida de la intemperie): 


Revisión a esfuerzo cortante: 


M 176 890 a 
16890 -585>2 
va 2275x13 2d 


Como resultó mayor que 2 se tomará en cuenta la especificación que da el 
glamento: “Cuando la relación de claro a peralte total (L/h) es mayor de 5, la fue 
cortante que toma el concreto (V¿y) se calculará con el criterio siguiente”: 
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Relación = 1 = 380 cm 


h 16cm 


=23.75>5.0 
Además, como el porcentaje de acero es mayor de 0.01, aplicamos la ecuación: 


Ves = 0.5 Fab f2 =0.5x0.8x 100 x 130.8 x 200 = 6578 kg 
+ Var > Vi, ya que 6578 kg > 2327.5 kg 


En ningún caso se tomará V,. mayor que: 


1.5 Fibdyl fi 


Longitud de desarrollo: 


= 22.60 cm = 23 cm 


1.27 x 4200 
La, = 0.06 == 
200 


0.006 d, /, =0.006 x 1.27 x 4200 = 32 cm 


Las figuras 10.4 y 10.5 muestran la losa con sus armados correspondientes. 
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4fa del reguero $06 faro 
Il Luzszom 30m 
Figura 10.4. Armados en losa. 
Vista en corte. 
$40 docm 4/tdel refuerzo testa 
de Lasaocm— | Laso 
p4D6cm 
Rara disañar setoma uno = == 
Jronja de-4.00m. ll E al 
S he 7 5 
Figura 10.5. Armados en losa. — Franga de doom 
Vista en planta. 1 
2: E 
p30 25m “== a 
yr lemperaten) anal ga 
an in si ñ "y 
440 40cm 


*Los puntos de inflexión se pueden obtener en forma sencilla y 


práctica, dividiendo la distancia a ejes entre 5 ('/ claro). 


z E 160m 


En extremos libremente apoyados, el refuerzo de tensión para mo- 
mento positivo, se prolongará, sin doblar dentro del apoyo, por lo 


menos la tercera parte de dicho refuerzo. 


La cuarta pane del acero positivo deberá pasar recto en el apoyo. 


continuo, 


11 


Losas permetrales 


11.1. GENERALIDADES 


Se considera que una losa es perimetral cuando se encuentra apoyada o empo- 
trada en sus cuatro lados, tres (losa en porche), y aun en dos lados contiguos (losa en 
esquina) (figs. 11.1, 11.2 y 11.3). 


los + 


Franja castrol 


Franja 


Franja [franja 


central cewteal [central 


HE Irrona central [tado 


[ Y Lado libre 

E, — ale — dh +44 lala dele 

11.1. Distribución de franjas 

e losa armada en dos sentidos. 
da en cuatro lados. 


Figura 11.2. Losa armada en dos 
sentidos. Apoyada en tres lados. 


alo 
7 Franja Franja 
MA L 
ál colon]  cembrál 
ue A 
E 
Lars MESE l Figura 11.3. Losa armada en dos sentidos. 


tala 4 2/2 —pl/4 Empotrada en dos lados contiguos. 
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Para su diseño, el claro largo (l,) será como máximo el doble del claro 
(1,); cuando la relación de claro mayor a claro menor es mayor de 2, el sentido 
prácticamente no trabaja (no recibe carga). 

El cálculo de losas perimetrales resulta difícil por su alto grado de indete: 
ción y los procedimientos aproximados de cálculo han demostrado resultados 
satisfactorios. 

El reglamento determina la conveniencia de utilizar coeficientes para la 
ción de momentos bajo diferentes condiciones de apoyo, continuidad, etc., si 
y cuando se cumplan las siguientes limitaciones: 


a) Los tableros deberán ser prácticamente rectangulares. 

b) Las cargas serán uniformes en cada tablero. 

c) Los momentos negativos en el apoyo común de dos tableros contigu: 
diferirán entre sí una cantidad mayor de 50%. 

d) Cuando se tengan losas monolíticas con sus apoyos, la relación entre « 

viva y muerta no será mayor de 2.5, ni de 1.5 para otros casos. 

El refuerzo se colocará en cada dirección, en una franja central y dos fra 

extremas. 


e) 


Además, el reglamento establece que 


La sección crítica para momento negativo se tomará en los bordes del table 
para momento positivo en las líneas medias 

Los puntos de inflexión para momento positivo se supondrán a (1/6) del 
corto desde los bordes del tablero, y a (1/5) para momento negativo. 


11.2. ACERO DE REFUERZO 


Referente a áreas de acero y porcentaje mínimo, el reglamento determina se 

quen las mismas disposiciones que para las losas armadas en un sentido, por 
- 
07 

El autor aconseja que la separación máxima entre varillas no exceda de 30 
(el reglamento acepta 50 cm). 

El propio reglamento hace hincapié en aumentar el área de acero en 1.5 vi 
la especificada, cuando se trate de una estructura sometida a una contracción 
pronunciada, severa. 


serán diseñadas con un porcentaje no inferior a, P.,, = 


11.3. PERALTE MÍNIMO 


En el diseño de losas perimetrales se podrá omitir el cálculo de deflexio 
cuando se utilicen los coeficientes de momentos para tableros rectangulares y h 
jas centrales que aparecen en la tabla 6.1. del Reglamento de construcciones para 
as 


*Se puede colocar un refuerzo mínimo de 0.2% para elementos protegidos de la intemperie y 03% e: 
do se encuentran expuestos a ella 

** Tabla 6.1, Reglamento de construcciones para el D. E, Arnal-Betancourt, Trillas, 2005. El reglames 
de construcciones acepta diferentes métodos para el cálculo de losas pertmetrales utilizando coeficientes 
tnomentos. 
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El peralte efectivo no será menor que el perímetro de la losa entre 300. 
Cuando la losa tenga lados discontinuos, la longitud se incrementará en 50% 
si los apoyos de la losa no son monolíticos con ella, y 25% cuando lo sean. 


11.4. FUERZA CORTANTE 


La sección crítica se localiza a un peralte efectivo, a partir del paño del apoyo 
La fuerza cortante que actúa en un ancho unitario se calculará con la expresión: 


(1/2 — d)w 


Cuando la losa tenga bordes continuos y bordes discontinuos, V se incremen- 
tará en 15%. 


En caso de falla, es aconsejable que el esfuerzo cortante quede limitado a: 
Var = 0,5 Fibdy/ f: 


Por todo lo mencionado, el autor considera importante exponer los dos méto- 
dos más empleados en el análisis de losas perimetrales. 


1, Método de las rigideces relativas. Ya se mencionó que el cálculo matemático de 
una losa perimetral es un problema bastante complejo de la teoría de la elas- 
ticidad, sin embargo, en la práctica suponemos que la losa se descompone en 
dos sistemas cuya condición es la igualdad de ambas flechas. El procedimien- 
to consiste fundamentalmente en considerar la repartición de la carga para 
los dos claros en proporción inversa a la cuarta potencia de los mismos. 
Método por coeficientes de momentos. Consiste en analizar la losa utilizando 
coeficientes que han sido obtenidos por medio de experiencias prácticas que 
se acercan más a una realidad en el comportamiento de sistema de losa 
El método resulta de fácil aplicación, siempre y cuando sean respetadas las 
limitaciones que ya fueron expuestas. 


LS 


El autor presenta a continuación ejemplos ilustrativos que muestran ambos 
métodos, 


11.5. EJEMPLOS ILUSTRATIVOS 

Ejemplo 11.5.1. Diseñar la losa perimetralmente apoyada que se muestra en 
la figura 11.4 utilizando el método de las rigideces relativas. La losa (entrepiso), es 
para un laboratorio: 


Datos: 


f.=200 kg/cm? 
f, = 4200 kg/cm? 
F,=1.1 
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E 
dE lá 
ESA Er 
+ , 
132m | | | | 
+ o. 
pepe ió 
Figura 11.4. Losa apoyada en á 
su perlmetro. + lo=5.60m. les 


Al suponer una franja de 1.00 m de ancho en cada dirección, dicha fra 
gará una fracción de la carga total que gravita en la losa, proporcional a su 
Encontrándose la losa apoyada en sus cuatro lados, las deflexiones 


valen: 


5 wit 
384 El 


5 wiki 
384 El 


quitando factores comunes 


y 


igualando ambas flechas: 
mli=0w8 (primera condi 
Para que se cumpla la segunda condición de equilibrio será necesario que 


cargas parciales (w, + w,) sean igual a la carga total (W,) 
Por tanto: 


w, + w,=W (segunda condici 
2 =W,%> 
Sustituyendo de la primera condición, obtenemos: 
(Mw) =w ll > Wh wi =wb 
Wi = wa) +1) 
WLi=wCe4 di) 


y, finalmente: 


d 
a ¡FW Jcorga parcial en sentido largo) 


hz peralte 
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En el otro sentido: 


m=Ww y wi=(W,w)É «wi =WL-w E 
wi=w4+w2 y Wii=w0+1) 


2, 
s 
y, finalmente (mw, = 7 W; ) (carga parcial en sentido corto) 
e le 


Análisis de cargas: 

Piso de granito 0.03 x 3000 kg/m? = 90.00 kg/m" 
Mortero (cemento-arena) — =0.04x 2100 kg/m? = 84.00 kg/m? 
Losa de concreto armado =0.15x 2400 kg/m? = 360.00 kg/m? 
Trabes y muros (supuesto) 80.00 kg/m? 
Plafón de madera 60.00 kg/m? 


CM 
ey 
CM+CV 


Aplicando el factor de carga: 


914 kg/m? x 1.1 = 1000 kg/m? 


Obtención de cargas parciales: 
ws, = 29% 1000 =0.76x1000 =760 kg/mé 
4.20'+5.60 
420" 1000 =0.24x1000 =240 kg/m? 
0 s0'+ 420 1.00 = 1000 kg/m 


Cálculo del peralte (el autor recomienda): 


Perímetro _ (420X2)+(560x 2) 
180 180 


«h=d+r=11cm+2 cm=13 cm < que 15 cm (supuesto) 


=1lcm 


¿o 
A Porcentaje mínimo de acero: 


¡ento 


OFF _ 0.7200 
.= = 2120 - 0.0024 
le mE 4200 


El reglamento acepta, fa = 0.002 
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Obtención de momentos (franja central): 


Mi Md _ 760x 4.2 
s 8 


DS 4200 
Y PR 0.0024 0 


= 1676 kg m = 167600 kgcm 


y=0.05 
167600 
. =Fibd” fiy(1—0. nava 
MEDIO WA Ox 200x 0.051 —039X0.05) 
=192 cm? 


d=y192 =13.85 . 


En el análisis de cargas se supuso h=15 em. 
Obtención de áreas de acero: 


=d+r=13.85+2.15=16 cm 


+. An = Pbd = 0.0024 x 100 x 13.85 = 3,33 cm? 


Área de acero en el sentido corto franja central. 
El área de acero en el sentido largo se obtiene por comparación: 
167600 _ 94100 . 


3.33 pr 


=1.87 cm”. =1.87 cm? 


Número de varillas. 


Sentido corto; conf3= 2252 — 54 3020 cm 
0.71 cm 

Sentido largo: con$3 = 19712 - 34 3030 cm 
0.71 cm 


La figura 11.5 muestra un croquis de armado visto en planta. 


pe 
ass RAE 
4.05m 
b E $30 30m Ey tem 
ra E 2 
Q S 10] 
E [o] 3. 
y 1 
[er tm 
PE 
140 mm Zo m [tdo 
1 


de=fisom 
Figura 11.5. Armados. ió 
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Las figuras 11.6 y 11.7 muestran los armados en corte transversal 


teclas 00 4/6 
qa) 7 


loblar una voi 
cualea para 
oz mometós mega 


Lt 20m_——+ PA A E 


Figura 11.6, Corte a-0. Figura 11.7. Corte b-b!. 


Revisión a cortante: 


— (4/2 d)W _ 4.20/2-13.85x 1000 _ 1961.50 
LY 4.20 Y 140.178 
1 el A, A 
Ai ( L ) +( 5.60 ) 
y Vea =05Fibdy/ f? =0.5x0.8x100x13.85/0.8x 200 =7000 kg 
2. Var > V. (no hay falla por cortante) 


v = 1665 kg 


Ejemplo 11.5.2. Se tiene una losa (en porche) para un garage. 
La figura 11.8 muestra las condiciones de la losa para su diseño. 


mpotramianto 


+ ——————lig=b.00m 


Cargo supuesta = 800 g/m 
F=A5 My = B0oxtz=itoo tant 


Empotrámianto 


Figura 11.8. Planta. 2 segel 
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Datos: 
$. =200 kg/cm? 


$, =200 kg/cm? 
F.=15 


Anulando factores comunes fi =wli y f= EE 


48 
igualando ambas Nlechas: 
mit = HE tt48 = we (paca 
y Mt =W, 0 =Ww, y m=W-0w (segunda condicio 


Sustituyendo de la primera condición, obtenemos: 


(W,—w) 11 48=w,L -. W,1] 48—w,lí 48 =w1Í 


1148 


Wili48 = will + wal148 :. Wil!48 = w(l1+ 1148) y w = Tea 


W 


Para el sentido corto: 


wl] 48=(W,—wp)L m1] 48=W,L —w,1 
y WE=w148+w! - Wi =w,01 48+1) 


finalmente 


pe 


uni Wj) (carga parcial en sentido corto) 


w 


Obtención de cargas parciales: 


6 1296 a 
== 1200 = 68 kg 
"nera 21491.8+1296 dls 


m2 148 21491.8 
"1148 22787.8 


W; =1200 kg/m 
1200 = 1132 kg/m* 


Cálculo del peralte: >) 


_ Perímetro 


180 


) (4.60 x 2) +(6.00 x 2) 
180 


=11.8 cm 


Porcentaje mínimo de acero: 


_ 0.7200 _ 
Pue op 0.0024 


129 
Obtención de momentos (franja central, sentido largo):* 


A A 
Mm = YE - A =3396 kg m = 339600 kg cm 
339600 
M, = Eb fiy(1 0. ds 
eel 0.9x 100 200 Xx 0.05(1—0.59X 0.05) 


= 389 cm? 
:.d=4389 =19.7.cm..h=d+r=19.7+23=21cm 
Áreas de acero: 
Au =Pbd=0.0024x 100 x 19.7 =4.73 cor 


El área de acero en el sentido corto resultó mínima (dadas las condiciones de 
apoyo) y el armado en ese sentido se colocará siguiendo las especificaciones. 
Número de varillas, 


2 
¿LM -143014cm 


Sentido largo: = 
entido largo: con $ 3 a 


La figura 11.9 muestra un croquis de armados visto en planta. 


o 
Ham yT E F 
E 
He | 1 
E AE 
IS | ds 
A ¡4,60 m 
q e le< " 
Fa05 pm 
. — + 
; 
o 


A 


Figura 11.9, Armados. 


*En el sentido corto prácticamente no recibe carga. 
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Figura 11.12. Losa vista en 
planta. 


En las figuras 11.10 y 11.11 se muestran los armados en ambos sentidos 
corte transversal a-a' y b-b', respectivamente, 


PS $202 


+ — 
d=19:1em h=?tem 


4 Oo] 
y EOS 


On ¿Dc 


Ly=4.com 


4 


Figura 11.10. Corte 0-0. 


goes 


L¿=6ttm 


Figura 11.11. Corte b-b, + 


Cuando se utilicen varillas delgadas será difícil que falle la longitud de di 
llo y anclaje 

Ejemplo 1.5.3. La figura 11.12 muestra una losa continua que forma 
de la estructura de un museo. Diseñar la losa utilizando los coeficientes para 
mentos. 


E t 
| T 
Ly-4za o (0) 
| 
42.00m  Lp=4.20] a o E 
] Ea 
Lito O O 10) 
| 
ns AL 
pl TA La=ós0 4 Lazt:os. 


131 
Datos: 


f! =200 kg/cm? 
200 kg/cm? 


Relación de lados: m == 420 - q 7 
L 6.00 


Al analizar la losa, ésta presenta tres diferentes tipos de condiciones; 
Dos lados continuos 
Losa (1D) —————< y 
Dos lados discontinuos 
Tres lados continuos 
Losa Q) O y 
Un lado discontinuo 
Losa Q) ———— 
Cálculo del peralte: 


-——-— Cuatro lados continuos 


Perímetro _ (6.00X2)+(420X2) _ 2040 
d == = == 
180 180 1 140.2 


“¿h=d+r=11.40+2.60=14 cm 


Haciendo referencia a la tabla dada por el ACI (American Concrete Institute), 
obtenemos los coeficientes para el cálculo de momentos, veamos: 


Losa 1. 
Claro menor: 


Momento negativo (lado continuo) =0.071 x 1200(4.20) = 1503 kg m 
Momento negativo (lado discontinuo) =0.036 x 1200(4.20 = 762 kg m 
Momento positivo (centro del claro) =0.054 x 1200(4.20Y = 1143 kg m 


Claro mayor: 


Momento negativo (lado continuo) =0.049 x 1200(4.20 = 1037 kg m 
Momento negativo (lado discontinuo) =0.025 x 1200(4.20)? 29 kg m 
Momento positivo (centro del claro) =0.037 x 1200(4.20)* = 783 kg m. 


Losa 2. 
Claro menor: 


Momento negativo (lado continuo) =0.062 x 1200(4.20* = 1312 kg 
Momento negativo (lado discontinuo) =0.031 x 1200(4.20” = 656 kg 
Momento positivo (centro del claro) =0.047 x 1200(4.20)* = 995 kg 


Claro mayor: 


Momento negativo (lado continuo) =0.041 Xx 1200(4.20” = 868 kg 
Momento negativo (lado discontinuo) = 0.021 x 1200(4 20) = 445 kg: 
Momento positivo (centro del claro) =0.031 x 1200(4.20” = 656 kg 


Losa 3. 
Claro menor: 


Momento negativo (lado continuo) =0.055 x 1200(4.20” = 1164 kg: 
Momento positivo (centro del claro) 041 x 1200(4.20* = 868 kg 


Claro mayor: 


Momento negativo (lado continuo) =0.033 x 1200(4.20* = 698 kg ml 
Momento positivo (centro del claro) = 0.025 x 1200(4.20) = 529 kg ma 


Cálculo del peralte (se calcula con el momento mayor): 


ls 
=p ET 0.05 
Ma e 150300 
Ef (1 0.59Y) — 0,90 x 100x200 x 0.05(1 — ( 
= 13.10 cm 
h=d+r=13.10+1.90 =15cm 


d= 


Como este último peralte resultó mayor que el anterior dejamos final 
d=13.10 cm. 

Áreas de acero. 

Losa (1): 


A, = Pbd = 0.0024 x 100 x 13.10 = 3.15 emé 


Av = ATA 200100 x 13.10 = 3.09 cm 
4200 


Veamos otra área: 


150300 _ 131200 . .—2.75cm? <3.09 cm? 
3.15 x 
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El único momento que alcanza el área mínima de acero requerida por el regla- 
mento, es el correspondiente al momento negativo (1503 kg m) de la losa (1). Los 
momentos llevarán el acero cumpliendo con la especificación dada. 

Los resultados obtenidos son para las franjas centrales. Para las franjas extre- 
mas los resultados se multiplicarán por 0.60. 

La separación del acero no excederá de 50 cm ni de 3.5 veces el espesor de 
la losa. 

Por tratarse de un ejercicio ilustrativo, se siguió paso a paso la obtención de mo- 
mentos, sin embargo, resulta más práctico obtener primeramente el área mínima de 
acero y ver el momento correspondiente a esa área de acero, ya que los demás mo- 
mentos llevarán el acero por especificación. 

Armados en la losa. 

Las figuras 11.13 (sentido corto) y 11.14 (sentido largo) muestran los armados 
en la losa 


as! P20 tocm $30 50m 
—+ 
x datadoc 
pa 
ly=ttom_—4 —dy=4.20m Ay=4.20m 


430300 


Ly=6.00m 


al 


Figura 11.14. Corte transversal (sentido largo). 


12.1. GENERALIDADES 


El reglamento la define como una losa que trasmite la carga directamente a 
columnas de apoyo. Pueden ser aligeradas (fig, 12.1) o macizas (fig, 12.2). 


N IN 
XENA 
ANA, 


Abaco Am 


a 


Nan 
Cl 


pres 


=> 


Y 
ad A AN 


E 
El 


Sta sistencia =| 


tata 


Figura 12.1. Losa plana 
aligerada. 


[talud 


calama 


Losg macizo 


dla: XA 


tapital Ll 


y 


y 


Los4 mac 


Lolumna. 


Figura 12.2. Losa plana 
maciza: 0) con capitel y ábaco, 


y 
-) 


Tolumna 


e) 


b) placa plana. + Generalmente la columna requiere mayor sección para ayudar a evitar la falla por penetración, 
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Referente a su espesor, las losas podrán tener un espesor uniforme o una franja 
Con espesor menor en la parte central de los tableros, siempre que dicha losa quede 
dentro del área de intersección de las franjas centrales y su espesor tendrá como 
mínimo ?/ del grueso de la losa, y en ningún caso será menor de 10 cm si la losa se 
construye con ábaco, o de 13 cm si la losa no lo tiene (fig. 12.3). 


4 le y, 
t ¡ / 
+ - : 
4/4La j j 
ELAGDES mao MT + a 
4f4L, E ¡ml l 
HH | 
] 5 
La Ni NS Lu 
NN] Sl | 
il, EH Z7 
qt EEN ZZ es =+ 
4/44, 72 Az H 
sl 
| A 
++ Aa — +1 
== Eh 
L ¡4/2 de hna manarda 4rcnfanddaco) tocmfiinótaco) 
das = L, 
. Losa vista en a ar s 
planta y corte, Lose fplana (maciza) | — folurarg 


*Las franjas de columnas son las que reciben mayores 
Omentos, por tanto, serán las que rijan el diseño de 
la losa. La franja central llevará menos acero. 


La losa podrá apoyarse directamente sobre columnas, ábacos, capiteles o tam- 
bién mediante la combinación de ambos (fig. 12.4). 


A L + + 
ta EE ma, Columna pa uta 


ada divacto- — b)Losa apoyado sobre oJlosa apoqadasabreco- — ¿loro atorado sobre columna 


columngs. columna condiaco, — lummacon capitel. concapitel q diaco. 


Figura 12.4 
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Cuando la columna se construya con ábaco, su peralte efectivo no será men 
de 1.3 veces el peralte efectivo de la losa, pero se recomienda que no sea mayor 
15 veces dicho peralte (fig. 12.5) 


La dimensión deL ólosco seri comom! 


¡iio de 4/a del cloro anelsotidoca 


siderádo. e 
Siomensión en planta ——] 
+ _—— ++ 
Tb 
pe 
4 Abaco 
ES 
Ye 
Columno 


+El peralte efectivo del ábaco no será menor que 13 por el peralte 
efectivo de la losa, pero no mayor que 1.5 veces dicho peralte. 


Figura 12.5. Columna con capitel y ábaco. 


12.2. SECCIONES CRÍTICAS PARA MOMENTO 


La sección crítica para flexión negativa en las franjas de columnas y centr: 
se considera a una distancia c/2 del eje de columnas, siendo c la dimensión tr 
versal de la columna o el diámetro con la intersección con la losa o el ábaco. 

Las figuras 12.6, 12.7 y 12.8 muestran las secciones críticas, dependiendo 
las diferentes condiciones de apoyo de la losa 


Figura 12.6. Intersección de Figura 12.7. Losa y capitel. Figura 12.8. Losa y ábaco. 
losa y columna. 


Los momentos flexionantes en secciones críticas serán distribuidos a lo 1 
de las losas, entre las franjas de columnas y franjas centrales, tomando en consi 
ración los porcentajes dados y especificados en la tabla 12. 1: 
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del apoyo. 


5 ax TI——<+ 
0.65 
7 
MAURI Tabla 12.1 
Claro Claro Claro 
extremo | terior interior Momentos | Franjas de | Franjas 
+ da Hlarelibraj. ¿yatlarolibreg- factorizados | columnas | centrales 
Positivos 235% 
0, el momento estático factorizado (M,) depende- Negativos | 65% 


12.3. FUERZA CORTANTE 


En las losas planas deberá revisarse la losa o falla por penetración. 


12.4. PERALTE MÍNIMO 


En tableros interiores de losas planas macizas, su peralte efectivo no será me- 
hor que: 


RL —2c/3L) 
donde: 
L, = claro mayor y k=un coeficiente que se obtiene: 
L Losas con ábacos 
k=0.0006</fw > 0.020 
II, Losas sin ábacos 
k =0.000754/fw 2 0.025 
donde: 
$. esfuerzo en el acero en condiciones de servicio =0.6 f, 
w, es la carga en condiciones de servicio 
12.5. ABERTURAS EN LOSA 
El reglamento permite las aberturas en diferentes intersecciones de franjas, pero 
deberá cumplirse con lo dicho en esa sección. 
Para su análisis y diseño, las losas planas se dividen en tres franjas en ambas 
direcciones del tablero (losa) (véase fig. 12.3). 
Las fuerzas y momentos internos se obtienen aplicando métodos aceptados por 


el reglamento. La estructura se divide en marcos ortogonales como se muestra en la 
figura 12.9, 
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EN dale palta 


Al | e 4 m1 
+ zo 2% cl == 
A 


renga central 


+ 
Praha entil. 


+ 
A A 
A 


Figura 12.9. Franjas en el 4d — + 
diseño de una losa plana. (elara Largo) 


El reglamento establece: “Ante fuerzas laterales únicamente se considera 
ancho de losa igual a (c, + 3h), siendo c, la dimensión transversal de la columna y 
el espesor de la losa, figura 12.10." 


qerdh + 
Fania fecha de losa poro el 
análisis onte fuerzas Lalorales 
he 
Figura 12,10 Es 


12.6. PROCEDIMIENTOS DE DISEÑO 


El diseño de la losa se puede efectuar basándose en los principios fundamen- 
tales de la mecánica estructural, donde las fuerzas y momentos internos se pueden 
obtener combinando los diseños por resistencia máxima y servicio, 
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Utilizando únicamente el diseño por resistencia máxima se pueden producir agrie- 
tamientos y deflexiones excesivas bajo cargas de servicio. En efecto, resulta ideal dimen- 
sionar las secciones empleando la teoría de resistencia máxima, dejando la teoría elásti- 
ca para asegurar que se cumplan los criterios establecidos de seguridad y servicio 

Para su diseño se pueden emplear dos procedimientos: 


1. Método directo o empírico. 
2. Método del marco equivalente, 


El reglamento aplica ciertas restricciones sobre todo para el método directo o 
empírico, veamos: 


a) La estructura deberá tener marcos sensiblemente simétricos. 

hb) Todos los entrepisos tendrán el mismo número de crujías. 

€) La relación entre los claros de la estructura (en cada dirección) no será ma- 
yor de 1.2. 

d) El espesor de la losa (h) será aproximadamente 5% del claro mayor, del 
tablero mayor. 

£) La estructura estará sometida únicamente a cargas verticales uniformes. 

f) La carga viva es conveniente que no exceda de tres veces el valor de la carga 
muerta. 


Para ilustrar el análisis y cálculo de una losa plana, se presentan a continuación 
unos ejemplos ilustrativos. 


12.7. EJEMPLOS ILUSTRATIVOS 


Ejemplo 12.7.1. La figura 12.11 muestra una estructura para una oficina privada. 

Diseñar la losa plana maciza por medio del método directo utilizando colum- 
nas circulares con capitel y ábaco. 

El reglamento de construcciones establece que deberán cumplirse ciertas res- 
tricciones, veamos; 


Datos: 


$. =250 kg/cm? 
Í, = 9200 kg/cm? 
F.=1.1 


1. La estructura presenta marcos sensiblemente simétricos: 


2. Todos los entrepisos tendrán el mismo número de crujías. 
En nuestro ejemplo únicamente se cuenta con planta baja y entrepiso. 

3. En ambas direcciones de la estructura ningún claro será mayor que 1.2 en 
relación con el otro claro. 


1 A e 


Relación = 7 AREDRA 
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¡ál Lár 
6—19- [7 
Ages 
pe tepital 
ES e 
Lelurma 
e] 
9-10 eS $1 


AAN E ESA ARIES Ll PR 


PL tape lapa dp tom 


Figura 12.11. Estructuración 
de la oficina vista en planta. 


4. El espesor de la losa será aproximadamente igual a 5% del claro 
Cargas en losa: 
Losa de concreto reforzado =0.05 x 5.60 =0.28 x 2400 = 670.00 kg/1 


Recubrimiento y mortero 


CM+CV 
y W, =970.00x 1.1 = 1100.00 kg/m? 


El reglamento establece y recomienda ciertas dimensiones para el capi 
ábaco (figs. 12.12 y 12.13). 


tapitel 


Figura 12.12, Dimensiones del 
capitel, 
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Para el capitel se puede aplicar: c, =0.20 1, =0.20 x 560 cm =112 cm 
q Las dimensiones del ábaco tendrán como mínimo: '/, del claro en la dirección 


considerada. 


+ —10dim —+ 


Losa 


Dimensiones del 4/axp60 emo 4950 
ábaco. 


++ 


4/57 480cm 468 cm 


+1 ábaco puede ser rectangular de 1.90 X 1.60 m o cuadrado 
de 1.90 1.90 m. Se optó por este último, 


El método directo resulta sencillo en su aplicación, sin embargo, antes de utili- 
zarlo se deberá hacer un análisis para ver las muchas limitaciones que presenta 

No obstante, el autor lo expone para que se valore si lo emplea o no. Es conve- 
niente aclarar que ambos procedimientos (método directo y método del marco equi- 
valente) arrojan resultados con diferencias poco significativas. 


of Añado ee 
em Pr. 

dE 

pe Call El O O A A 


Fr 


Al 


+13x250m=325m=3 em, 
Est y hon d2+3=350m 


con capitel 
y ábaco. 


Como la losa se supuso con ábaco y capitel, para omitir el cálculo de deflexio- 
nes obtenemos el peralte efectivo mínimo establecido por el reglamento. 
Losas con ábaco (fig. 12.11). 


K= 0.00064/ f.w =0.0006/2520x 1100 = 0.0245 > 0.020 


Peralte efectivo mínimo =K1L,(1 — 2c/31,) = 0.0245 x 560 (1—2 x 30/3 x 560) 
+. Peralte efectivo mínimo = 13 cm 


Para obtener el espesor en la zona del ábaco, seguimos las indicaciones dadas 
por el reglamento: “El peralte efectivo del ábaco no será menor que 1.3 por el peralte 
efectivo del resto de la losa (25 cm), pero no será mayor que 1.5 por dicho peralte.” 


142 


Ejemplo 12.7.2. Cálculo del momento estático total para un claro. Por 
la estática se sabe que en una estructura continua el momento en el centro. 
(momento positivo), más la mitad de los momentos negativos en los apoyos, 
al momento en el centro del claro de un tablero o losa libremente apoyada. 

El reglamento de construcciones ACI especifica 


La suma absoluta del promedio de los momentos factorizados (positi 
gativo), en cada dirección, no será menor que: 


WILL (to 
NE 8 


Mo 


donde: 


M,, momento estático total 
1,,L,, medida a ejes de los apoyos 
1,, medida paño a paño entre apoyos 


El claro líbre entre paños deberá prolongarse entre paños de column 
o muros. 
El reglamento determina también que la longitud 1, no será menor que? 
Cuando la estructura tenga apoyos circulares o en forma de polígono: 
deberá hacerse la conversión, para tratarse como apoyos cuadrados que 
misma área. 


Ejemplo = 30 cm de diámetro (supuesto): 


área del círculo = 


os MIGO soe 


$ 
b= 706.80 =26.60 cm 


Cuando los apoyos de la estructura se construyan con ábacos, la pro 
éstos por debajo de la losa, tendrá un mínimo de //, del peralte total de la 
A continuación se calcularán los momentos en dos ejes perpendiculares 
Eje 3 (horizontal) y eje C (vertical) (fig, 12.15). 
Obtención de momentos (eje 3 horizontal): 


706.80 cm* 


Wili(l, Y = 1100x 4.80 (5. 334) 


.= = 18778 kg m = 
M a S '8 kg m = 1877800; 
Eje C (vertical): 
' + 
Ma Jena á E (4530' — 15829 kg m =1582900 


La figura 12,16 muestra la distribución del momento estático total en 
Los negativos y positivos. 


*EL ACI sustituye l, por ln 


a 


(8) < y p- 
A JA E xl 
Pa pe E ai 


b- + Slds 4 E 


lpm + Conversión de clcirculace calculo 


EE E 
ME ez mt 
E 


Dbtención de momaritas (je 3 horizontal) + parias e 24.600m 


NE AE mE 


Late mega] (nes 
hi 


y 


Momentos negativos y positivos de acuerdo con su porcentaje correspondiente: 


Figura 12.15. Planta. 


12.16. Distribución del 
"momento estático total. 


Eje 3 (horizontal) (fig. 12.17): 


Negativo = 18.778 X 0.65=12.20tm 
Positivo =18.778x 0.35=6.60 1m 


Ps 4 + + 


toi scectn||vcaoton A 


Figura 12.17. Momentos ll 
negativos y positivos. Ecim pri 
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Eje C (vertical) (fig. 12.18): 


Negativo = 15.829 x 0.65 = 10.30 t m 
Positivo = 15.829 x0.35=5.55 tm 


Figura 12.18. Momentos 


negativos y positivos. 
Áreas de acero mínimo: 
07 fo _ 0.7250 _ 
Pan = 00 0.0026 
Acero en la franja de columnas, eje 3 (fig. 12.19): 
Asu = Phd = 0.0026 x 240 cm x 25 cm =15.60 cm* 
+ nos + 
$ | NR 
Ly4.80m A 
| Fonjo deslonve, Yl=to 
Figura 12.19. Acero de a PRE a] ile 
columnas. pss 
Área de acero por esfuerzo de trabajo: 
A, = 2000 — 26.71 cm? > An 


2100x 0.87 x 25 


Porcentaje máximo de acero (balanceado): 


p,=0.75 0858: ._ 6000 _ - 7019 


Í —5000+ 
cs Al BE 

y P tesfuerzo de trabajo) = 7 = yg > 75 = 0.00445 > Pin < Po 

Setoma A, =26.71 cm; conf +4 = LL = 214 440 = E -11 


12.20. Acero en entreje 
horizontal. 
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Área de acero en franja central: 


MG) 660.000 ñ 
O A O 
JJA BA 


2.1445 cm? < Amin (se acepta el área de acero mínimo) 


na 15.60/cnÉ són — 240cm _ 
conf PP 124 44 separación = 24 =20 cm 


Acero en el entreje horizontal (tramo 3-2 = tramo 3-4) (fig. 12.20): 


E 
+ 07% — HMriaien : e 


Uacsaón flpadia | PRA EA pe 


¡ : 
Hiian === == ¡rana de columnas 
7 A a MM E dais 


> 
7 | 
bss | 
A + 
a a O 
| ¡ | 


Lem —+ 


Lap trm— pagó > 


l 
+ + j= ; qe-—— 
L 1 


Acero en la franja de columnas y franja central, eje C vertical (fig. 12.21): 


MO mOPADNa =23,76cm* > Ami 


A d=19Y 7 2100x0.87035-127) 


23.76 á 280 cm 
44=20 = 4 === =15 
conf 127 194 separación = = 7 a cm 


*Se le restó un diámetro al peralte debido a la intersección de barras. 
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Acero en la franja central, tramo CB=CD (vertical): 


Aral has 555000 pr S 
A=d=1) ” 2100x087X23.73 IO Em 0 
13.00 em? < 15.60 cm* (área mínima de acero) 


15.60 cm 
a 
280 cm 
14 


“conf t4= 


=23 cm 


separación = 


Detalle de armados (unicamente se indican longitudes y traslapes de las 


$ 


Figura 12.21. Acero en 
franjas. 
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Franja de columnas, momentos negativos y positivos (sentido horizontal, eje 
3) (fig, 12.22): 


+ra0 Ln 030 de 4 qero qeda 


| parada a.todn, 


+ TA 


12.22. Franja de > 
sentido horizontal. ¡O 6) 


Franja de columnas, momentos negativos y positivos (sentido vertical, eje C) 
(fig. 12.23): 


queda donada y 
ala sra 
E e 


h=0.28m 3 
E — 
Figura 12.23. Fra 


dora 
l 


nja de 
mas, sentido vertical. 
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Revisión a esfuerzo cortante. 
Cortante crítico en el paño del ábaco y la losa (fig. 12.24): 


49m _—— + 


dedo Ba” 
E 


rabicn 
+ 


Paño dedhecoy losa 


o 


Figura 12.24. Cortante crítico. sis 


25597 


IN is 
Aa o ele 


El reglamento dice: 


El esfuerzo cortante máximo no excederá de: 


=0.740.8 x 250 = 9.90 kg/cm* 


La estructura no falla a cortante. 


El cálculo ideal de una estructura de concreto reforzado, es aquel 
diseño por resistencia máxima y servicio, junto con el diseño por esfuet 
En electo, diseñar las secciones únicamente siguiendo lo estable 
glamento para diseñar por resistencia máxima y servicio, trae como 9 
secciones esbeltas y también el riesgo de agrietamientos y deflexiones ex 
Por lo anterior, resulta aconsejable la comprobación de anchos, 
flexiones bajo cargas de servicio, para contar con la seguridad de un 
Dicha comprobación requiere del empleo de la teoría elástica (est 
Cálculo del peralte de la losa utilizando el diseño elástico: 


TA EII 
= o =V20x100 23.50 cm < 25.00 cm 
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La estructura no presenta falla a momento flexionante, ni tampoco a esfuerzo 
cortante, por tanto, las secciones en la losa, capitel y ábaco, se encuentran un poco 
sobradas. 

Cuando la columna se construya con ábaco, la proyección de éste por debajo 
de la parte inferior de la losa, será por lo menos de '% del peralte de dicha losa (fig. 
12.25): 


A 
+ Abaco — — E 


Figura 12.25. Proyección de qn Y/4 den 


ábaco. 


Referente a la ubicación de las columnas, podrán estar desalineadas un máxi- 
mo de 10% del claro en el sentido del desalineamiento, a partir de cualquier eje que 
una a los centros de columnas sucesivas. 

El ábaco deberá extenderse en ambas direcciones una distancia no menor de 
de la longitud del claro, a partir del eje del apoyo en ambos sentidos. 

En la sección 12.6 (Procedimientos de diseño), se mencionó el empleo de dos 

jentos para diseñar losas planas: el método de diseño directo o empírico y 
el método del marco equivalente. 

Este segundo procedimiento presenta menos limitaciones, sin embargo, resul- 
ta largo y complejo a tal grado que el propio reglamento ACI, basándose en su gran 
experiencia con resultados satisfactorios obtenidos en diseños con momentos está- 
ticos factorizados, considera que dichos valores son adecuados cuando en el diseño 
se cumple con las limitaciones indicadas por reglamentación, 

En efecto, el propio reglamento establece que: "Los momentos factorizados se 
pueden reducir a tal grado, que el momento estático total factorizado no requiere 
ser mayor que (M,) calculado con la ecuación que dice: figura 12.26." 


a | 


Maltts) en cli 


> 
Figura 12.26 Y 
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El autor comparte la opinión de muchos calculistas y diseñadores en 
turas, al comentar: “Es un método laborioso, incierto con la realidad, compl 
bastante costoso, además, los resultados con él obtenidos no justifican tal c« 
jidad.” 

No obstante, se hace un planteamiento del método para que el lector de 
si lo aplica o no. 

El método del marco equivalente consiste en la formación de una serie de 
cos en dos direcciones (sistema tridimensional) donde los momentos negati 
positivos, establecidos en las secciones críticas de diseño del marco, serán di: 
dos a las secciones de la losa según la figura 12.27 (marcos horizontales y 


verticales). 
ñ La. a” i la y 


420 ly 


) k 
a) Marcos horizontales 


b) Marcos verticales 


Figura 12.27 


* Cada marco equivalente se encuentra limitado por el eje centroidal 
de cada tablero adyacente (horizontales y verticales) 


151 


Al respecto, el reglamento ACI establece para el cálculo de rigideces de vigas equí- 
valentes en secciones de viga-losa, dependiendo de las condiciones, lo que se indica 
en la figura 12.28 (perspectiva). 

Sistema de losas sin vigas (fig, 12.28): 


poz, dismemsión de La columna 
calcular el mádulo de alacticidad dal concreta de 
na columna (Eo) qe una lose (E-.), consúltase el Re 

qlamuato de Consirucciones de Concreto Reforzado (AC! 31883). 


12,28. Placa plana, 
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Sistema de losas con ábacos (fig. 12.29): 


++ 


+ 


ib ll. ica 
EE Es 
| | 


t sl 
Figura 12.29. Sistema de losas | L ln | 
con ábacos. A a 
NS o 
€ E => 
E dep L.=L /(1-<2/0) 
== 
tolumns 
b) 
+ 4 + 


+El ábaco tendrá una dimensión no menor que '/ del claro en el sentido considerado, Su espesor no será! 
¿que 1.3 veces el espesor de la losa, pero no será mayor que 1.5 veces dicho espesor. 


153 


Sistema de losas con vigas (fig. 12.30): 


+ 
ha 
ñi 


Figura 12.30. Sistema de losas 


qe con vigas. 


torta Lx 


+) 


Las anviga 


Para calcular los momentos de inercia de los diferentes tipos de sistemas de 
viga-losa, rigidez de columnas y condiciones de apoyo, etc., consultar el Reglamento 
de Construcciones de Concreto Reforzado (ACI318-83). 
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Sistema de losas con capitel (fig. 12,31a y b); 


Figura 12.31. Sistema de losas 


con capitel. 
> 
Y Lo 
Lt ho 
La ») 
Caqitel 
Columns 


7 
Seccióny-y poo EJle<s fio 


Figura 12.32 


Figura 12.33. Loss sobre 
columna de orilla. 
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Ya expuestos los sistemas de rigidez de la viga-losa equivalente para analizar una 
estructura por medio del marco equivalente, se tendrá especial atención en aquellas 
estructuras donde la losa se apoye directamente sobre columnas (losa-placa). 

El propio reglamento aconseja: 


En infinidad de pruebas ha quedado demostrado que en la zona de unión entre 
la viga-columna no se requiere refuerzo por cortante cuando dicha unión se encuentra 
confinada en sus cuatro lados por vigas cuyos peraltes son prácticamente iguales. Sin 
embargo, en losas sin vigas, sin ábaco, sin capitel, se tendrá cuidado especial en la re- 
visión de la losa con la columna a posible falla por penetración, ya que en ese espacio 
es donde se encuentra la zona más crítica, 


Los estudios efectuados mostraron datos fundamentados sobre columnas cua- 
dradas; para columnas rectangulares o de cualquier otra sección geométrica no se 
tiene mayor información, no obstante, se supone que para columnas rectangulares 
una parte del momento que trasmite el cortante disminuye conforme aumenta el 
ancho de la sección crítica que resiste el momento (fig. 12.32). 

Columna interior: 


Losa sobre columna de orilla (fig. 12.33): 


+-b1+ 4/2) 
Í 
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El reglamento especifica: “La mencionada fracción se obtiene multiplical 
momento total por un factor igual a”: 


donde: 


€, lado de la columna en el sentido en que se trasmite el momento. 


Gs: lado perpendicular a €, 
y,, fracción del momento no equilibrado trasmitido por la excentrici 


cortante 


El resto lo tomará la flexión, 


(c, +d), ancho de la cara perpendicular a (c, +0), 
(c, + d), ancho de la cara de la sección crítica que resiste el momento. 


Losas planas 
algeradas [reticulares) 


13.1. GENERALIDADES 


Son losas cuyo sistema reticular permite soportar la carga simultáneamente en 
ambos sentidos, 

El reglamento permite tableros de losas rectangulares, sin embargo, se ha com- 
probado que trabajan con mayor efectividad cuando sus claros, en ambas direccio- 
nes, son prácticamente cuadrados (fig. 13.1). 

Las columnas contarán con una zona maciza de concreto, con dimensiones mi- 
nimas de 2.5 h, desde el paño de la columna (fig. 13.2) o desde el borde del capitel 
(fig. 13.3). 

En la parte superior de la losa se colocará un firme de concreto (capa de com- 
presión) con espesor no menor de 5 cm que formará parte integral con la losa, Este 
firme tendrá capacidad para resistir una carga de 1000 kg como mínimo en un 
cuadro de 10 x 10 cm. 

Finalmente, en cada entreje de columnas en ambas direcciones, habrá como 
mínimo seis hileras de casetones.* 

Se establece también que en los ejes de columnas se colocarán nervaduras con 
espesor no menor de 25 cm, además, llevará nervaduras contiguas no menores de 
20 cm de espesor; el resto de las nervaduras tendrán un espesor no menor de 10 cm 
(ha, 54). 

La nervadura principal (viga) que atraviesa el eje de la columna se recomienda 
para proporcionar mayor resistencia al cortante de penetración, no obstante, resulta 
más aconsejable construir una zona sólida como lo muestra la figura 13.2. 

En losas aligeradas el reglamento específica: 


*El autor considera apropiado un mínimo de cuatro hileras de casetones en ambas direcciones, siempre 
que se empleen casetones de 1.20 m o más. 
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158 


qe 


4 


Figura 13.1. Colocación de 
casetones. 


Figura 13.2. Dimensiones 
mínimas del macizo de 
concreto, 
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ZZZZZ AZAR ZITIRITIT RITA TZ 


Sym 
F 


Figura 13.3. Dimensiones 
minimas del macizo de 
concreto. 


13.4, Corte mostrando 
las nervaduras. 


Toda nervadura llevará, como mínimo, una varilla en la parte superior y otra 
en el lecho inferior (fig, 13.5). 


A de compresión 


Figura 13.5. Detalle. Hervaduro Bancho condes-orilles 
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13.2. EJEMPLO ILUSTRATIVO 


Ejemplo 13.2.1. La figura 13.6 ilustra una estructura con dos niveles 
de a salones de lectura y biblioteca. 

La estructura se compone de claros de 7.20 m a ejes en ambos senti 
proporcionar módulos de 90 cm en ambas direcciones. 


A 
Figura 13.6. Planta y corte. Corte 


Figura 13.7. Carga. 
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Datos: 


$: =200 kg/cm* 
$, =200 kg/cm* 
E =11 


Para no calcular deflexiones el reglamento establece un peralte minimo de: 
si +) donde L = claro mayor y «= 60 cm 


a e= antho Clumrs 
Como la losa se está suponiendo sin ábacos ni capiteles, se tiene: 


K=0.00075 /£.W y 
f.=0.6f, =0.6x 4200 = 2520 kg/cm! 


Carga en losa (fig, 13.7): 


+ too m de 
Jem 
sm le Hem 2300m 
tom Ei 
Hom4 
Capa de concreto =0.05 x 2400 kg/m' = 120.00 kg/m? 
Bloques ligeros 
Loseta vidriada =0.02 x 2000 kg/m* = 40.00 kg/m? 
Mortero .03 x 1800 kg/m? = 54.00 kg/m? 
Nervadura de conc. — =(0.40x.0.25) 2 x 2400 kg/m'= 480.00 kg/m? 
Plalón ligero = 20.00 kg/m* 
CM = 714.00 kg/m! 
cv = 350.00 kg/m* 


CM+CV =1064.00 kg/m? 


y 1064.00 x 1.1 = 1200.00 kg/m* 


K =0.00075/2520x 1200 =0.031>0.025 


162 Aero cdugaa 
Peralte mínimo: 
y 
€ 
= = o 260 1. 
ol 4=0.031x720 cm 1 ia 21.10cm 


h=d+r=21.100m+390cm=25c0m Oo 


Estructura simétrica: 


Momentos de inercia en losa = 
Momentos de inercia en poste: 


Cargas consideradas: 


Generalmente el peso en azotea es menor que en entrepiso, sin em! 
este caso se supusieron iguales al incluir en la losa de techo el peso del p 
Momentos de empotramiento (eje 2 A-B) (fig. 13.8). 


0locos (Coro 2 
n= Polos (Gaae) Come) m= P00xT 201207 37325 kg m =37.30 4m 
la 
Voladizo: m = 200X7.20(1400 — 8467 kg-m =8.50 1 m 


2 


Cuadro de distribución (factores de distribución) (fig. 13.8). 


zomo de losas a 


lia L 1 
E má 2 


Zona de podas [lp | 


AZZADO los 


Figura 13.8 


+ 
| 

l 

| 
P 
| 

| 


Arzaco 


13.9. Distribución de 
momentos. 
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Obtención de factores de distribución: 


EN 0.139 0.27 
Losas: K; = == =0.139 .., — =e (),. y 
A ON or Y 05 
= 0.66 (azotea) 
1 0.139 0.27 
Postes: K, = == 0,27 -. — = 0.20 y - 
iaa ss Muro 20Y pg 0: 


En la figura 13.9 se muestran los momentos distribuidos en losas y postes: 


3105-76 =431.54 
10.72 


A 
y 


le=+37.30 tin 
y 4%o, 


p 
[E Ho ttgo o +h 6, 65 q 


| 
Me=+27.20tm 


o. --+37.30—8.50=+28.80tn 
29 Ea 
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Diagrama de momentos (fig. 13. 10): 


27.59 km 
277% 
46.23tm 
ride Obtención de los puntos de infl 
(fig, 13.11): 
472m 
4375 _ 1048 
37 X 
| ne 472 m 
2.43m PE 
305 XX 
AS ALZA Gm 
¿Lem 
| 
Y 
Figura 13.11 
Figura 13.10 
Diagrama de esfuerzos cortantes (fig. 13.12): 
221 ton 
ssptn To] 
+ dz 


ai dé Obtención de los puntos dei 
(fig. 13.13): 


ptzz 7120432 


Figura 13.13 


Figura 13.12 
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A continuación se revisa la columna A-2 a cortante por penetración (fig. 


13.14). 
dh 
Ye| 
Canes 
Pr] 
a 
Rerismeliro de la sección: 


Figura 13.14 


El reglamento especifica para la trasmisión correcta del momento entre colum- 
nas y losa, y a la presencia de aberturas cercanas a las columnas. En losas planas 
se colocará un refuerzo mínimo consistente en estribos +2('/,1), separados a una 
distancia no mayor de d/3; en cada esquina del estribo se colocará una barra longi- 
tudinal de ?/s". Además, la separación entre estribos no excederá de 20 cm. 

Se establece también la siguiente área de concreto para la sección crítica: 


A.=2d(c, +c,+2d)=2x22 (2x60+2x22)=7216 cm? 
Queda establecido también que la fracción del momento desequilibrado tras- 
mitido por la excentricidad del cortante entre losa y columna se obtiene por medio 
de la ecuación: 


y =1- z =1- L =0.40 


1+0.667, En 1.667, /90+22 
a+d e 
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Además, la fuerza cortante factorizada (V.) y el momento desequilib: 
se determinan en el eje centroidal c-c de la figura 13.15, veamos: 


Figura 13.15 


+], propiedad de la sección critica análoga al momento polar de inercia con valor de: 


¿Mar daa rd 
6 
2AG0+22Y , (60+22)22% , 22(60+22X60+22) 
6 6 2 


= 8232000 cm 


La figura 13.16 muestra la actuación de esfuerzos cortantes y momentos 
nantes en losa y columna. 


Me= 


<= 43244 2, 0.40x33.76x41 


7216 8232000 
=1.20+6.73=7,93 kg/co? 
y vo=F JJ? =0.8/0.8x 200 


2 ve=10.12 kg/cm! > vo, 


No se requiere refuerzo por cortante. 


Figura 13.16 
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Refuerzo de acero para flexión. El reglamento de construcciones establece: 
*Por lo menos el 50% del refuerzo negativo por carga vertical de la franja de colum- 
na, quedará en un ancho (c, + 3h) centrado respecto al eje de columnas” (fig. 
13.17. 


Era , 
y sy 
| 
3 ]hñd EIA: O 


113.17. Carga vertical y 


sismo. 


Momento que se transfiere por flexión: 


(1—y) M, = (1 — 0.40) 33.76 = 20.26 1 m=2026000 kgcm 


Porcentaje mínimo de acero: 


de or ff _ 07/20 


5 = 0.002: 
S 4200 029 
E 0.85fB 6000 _ 0.85 x 200 x 0.85 
E O A 200 


10200 = 0015 5 Pa> Pu 


Tratándose de elementos continuos, el refuerzo de acero por tensión quedará 
limitado a 50% de f,. 


2. 0.015/2=0.0075>P mw y A,=0.0075X 135 cm Xx 22 cm = 22.28 cm? 
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Con varillas +5, se obtiene: 


22.28 135 cm 
228 14% = 5 
O =11$ 45 separación = 57 12 cm 


Momento en la sección crítica. La sección crítica en la franja de coh 
localiza a una distancia c/2 (paño de columnas), siendo c la dimensión U 
de la columna paralela a la flexión (fig, 13.18). 


33.76 (4.32 x 0.30) + 1.20 (0.30) (0.15) 7.20 = 32.0 tm 


ase tm 


4azton 
Paño de columnd 
Figura 13.18 


Al respecto el reglamento indica que: “Los momentos flexionantes en 
alo largo de cada marco, se repartirán entre las franjas de columnas y 


centrales”. 
Franjas de columnas (negativos) 75% Franjas centrales 25% 
Franjas de columnas (positivos) 60% Franjas centrales 40 
Por tanto: 


32.0 1 mx 0.75=24.0 t m (franja de columna, negativo) 
32.0 t mx 0.25=8.0 t m (franja central) 


En la franja de 135 cm ya se consideró un momento de 20.26 tm, 
la diferencia entre ambos momentos (24.0 — 20.26), requiere un área de 
será distribuida entre las nervaduras fuera de la franja c, +3h, y las dos 
jas centrales, veamos: 


Por comparación: 
20.26 ... 22.28 
24.0...x 
six 2402228 26.40 cm! 


20.26 
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La figura 13.19 muestra las partes que corresponden a las franjas fuera de la 
franja c, + 3h, veamos: 


+ e 


da | 
1,/e Medio frenje central | das | 

ap l | , e 

11 | j Columna de concreta armado (cox6ocnl 4425m 

¡la 5 A 

3 tral AX TIT RI ES cr+3h=4.35m 
us. í sE PARA 
44 : 4.427 m | 

le | —b - es25m 

| 
| sp dedos franja caitrol 40m 
+ - pd + 
qm p le=7:t0m SALA 
Figura 13.19 


En la figura 13.20 se presenta la colocación de casetones y nervaduras en am- 
bas franjas 2.925 m. 


Lasctones (6060 em) 


Herradunes de concreto condierentes espesor 


Figura 13.20. Planta. 
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Cálculo del acero en las nervaduras adyacentes a la franja c, + 3h. 
Se puede utilizar el porcentaje mínimo de acero, veamos: 


Nervadura de 22,5 cm: 


E 2. Ll7em? 
A, = bd =0.00236x 22.5x 22 =1.17 cm' -. E = 14 84 (al 
Pbd =.0.00236 x 22.5 x La $ +4 (ala) 


Nervadura de 12.5 cm: 


A. =0.00236x12.5x22 =0.65 cm! ;, LÓTeM_ = 14 43 (alta) 
0.71 cm 


*/z nervadura de 5 cm. Se colocará 1$ 43 (alta) en la nervadura de 10 cm. 
Momento positivo (franja de columnas): 


Maa =25.12 1 m 
+ 25.12x0.60=15.10tm 


Nervaduras que entran en la franja de columnas (fig. 13.21): 


(cesan) 35 


Figura 13.21. Nervaduras en 
franja de columnas. 


2 nervaduras de 22,5 cm cada una. 
Franja (c, + 3h), 135 cm. 
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Área de acero que se va a repartir en el ancho de concreto de: 
2 nervaduras de 22.5 cm cada una, más 135 em= 180 cm 
Nervadura de 22.5 cm: 
A, = bd = 0.00236 x 22.5 x 22 = 1.17 cm? 


557 = 14 +4 (lecho bajo) 


Franja de 135 cm: 


A. =P” bd =0.0075x 135x 22 = 22.28 cm* 


22.28 5 
se ad ES = 
os = 11$ 45 separación 


135 cm 


14 


Nervaduras que se ubican en las franjas centrales (fig. 13.22). 


= 12 cm (bajas) 


ió 
+ tt.g0m 
Ablogue Ga cm 


E so 


13.22. Nervaduras en 
medias franjas centrales. 


E>$ 
O po) 


ada 


4 nervadura de 5 cm en cada franja central 
2 nervaduras de 12.5 cm en cada franja central 


* En la franja de columnas se optó por utilizar un porcentaje de acero mayor que el porcentaje mínimo. 
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Figura 13.23. Croquis de 
armados. 


Área de acero en cada nervadura. 
Nervadura de 5 cm: 


A.=0.00236x5x22=026cm' 7 228 = 14 43 (baja) 
Nervadura de 12.5 cm: 
0.65 


A, =0.00236 x 12.5 x 22 = 0.65 cm' 


0% = 14 43 (baja) 


El reglamento establece las siguientes disposiciones sobre el refuerzo: 


1. Porlo menos 50% del refuerzo positivo máximo deberá extenderse en 
el claro correspondiente. 

2. Como mínimo, la cuarta parte del refuerzo negativo que se tenga sí 
apoyo en una franja de columna, se prolongará a todo lo largo de los 
adyacentes. 

3. Deberá tenerse refuerzo positivo continuo en todo el claro en las fi 
columnas, en cantidad no inferior a la tercera parte del refuerzo 
negativo que se tenga en la franja de columnas. 


Croquis de armados en el poste A-2 (fig. 13.23). 


Los armados en el poste son supuestos. 
El poste deberá calcularse a flexocompresión. 
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En la figura 13.24, corte a-b, se muestran los armados de la columna en la 
franja (c, + 3h) 


PA Oti A | — Columna (£0x60 cm) 


dearmar del43 
| Eñ 


EPA 
¡Figura 13.24. Corte 0-b, Fromjo ce4sha cor75=1250m al 


En las figuras 13.25 y 13.26 se muestran detalles de armados de las nervaduras. 


Blo: ua ligero 


(poliastimaao) 


Pirlo Ag =04ertoo xoxo 


++ Parco tooo My 


La capo de compresión en sun áreo 


Figura 13.25. Detalle de de toxtocm resista ompliomestt los 4000 tg- 
nervadura. 


Figura 13.26 
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Finalmente falta incluir 25% del momento negativo (8.0 t m) correspon 
a las dos medias franjas centrales, 
Cada media franja contiene: 


Ya nervadura de 5 cm 
2 nervaduras de 12.5 cm 


Para dichas franjas se aplicó el porcentaje mínimo de acero (fm, =0.00 
veamos: 


Área de acero en cada nervadura. 
Nervadura de 5 cm: 


A. =0.00236 x 5 x 22 = 0.26 cm” 


Conf t3= 1 = 14 43 (alta) 


Nervadura de 12.5 cm: 


A, = 0.00236 x 12,5X 22 = 0.65 cm' 


= 
071 


Conf 43 = =1f 43 (alta) 


El reglamento de construcciones establece para el refuerzo de acero: 


a) Refuerzo mínimo de acero. Tratándose de secciones rectangulares! 
ereto reforzado con peso normal, el área mínima de acero se calcu 
la expresión: 


a ERE 
S 


b) Refuerzo máximo de acero: 


1. Cuando se trate de elementos de concreto reforzado, no son 
fuerzas sísmicas, se aplicará como refuerzo máximo de acero 
pondiente a la falla balanceada. 

2. Tratándose de elementos a flexión, sometidos a fuerzas sísmicas 
centaje de acero máximo será 75% del correspondiente a fall 
ceada. 

3. Cuando se tengan elementos continuos, el porcentaje de acero: 


limitado a 50% de f,. 


También especifica: 


de ejes de columnas y en las adyacentes a ella 
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La figura 13.27 muestra las armadas de las nervaduras de 12.5 cm de la media 


franja central. 


Figura 13.27 0) Corte longitudinal 


b) Corte transversal 


Siguiendo las indicaciones establecidas por el reglamento, se presenta la figura 


13.28, donde se muestra la colocación de estribos. 


YH d:40m AT 
0) Vista en corte. 
dm 
=> Columna (6) 
Lea 
estribos de 4/44 4/52 220m/a 80m 


eo+3h= 43m 


Figura 13.28 


b) Vista en planta. 


Losas con cargas 
concentradas o cargas Imeales 


14.1. GENERALIDADES 


En una losa sometida a una carga concentrada considerable, se puede 
«ir la falla por penetración en perímetro donde se aplica la carga, o bien, É 
momento flexionante bajo la carga 

Tratándose de losas perimetralmente apoyadas y sometidas a una carga! 
centrada, P, aplicada dentro de la zona de intersección de las franjas cent 
14.1), el reglamento de construcciones establece: 


Ae 
de 


a a 
; E MATES E 
0 
añ 


=p 


Figura 14.1. Repartición de las 
franjas en la losa. 


La suma de los momentos resistentes, tanto positivos como negativos, se: 
mentará en ambas direcciones, paralela a los bordes del tablero y en todo 
mismo en la cantidad 
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siendo; 


r, radio del círculo de igual área a la que tiene la carga concentrada aplicada. 
R, distancia del centro de la carga al borde más próximo del tablero. 


En losas que trabajan en una dirección se puede aplicar el criterio anterior 
cuando la relación de ancho a claro no sea menor que 1/2, y la carga se encuentre 
aplicada a una distancia de un borde libre no menor que la mitad del claro. 

No será necesario incrementar los momentos resistentes cuando el ancho de la 
losa sea mayor que 1.5 L centrado con respecto a la carga, siendo L el claro de la losa 

En losas sometidas a cargas lineales producidas por muros que se apoyan sobre 
una losa se podrán considerar como cargas uniformemente distribuidas equivalen- 
tes. La carga equivalente se obtiene dividiendo el peso del muro entre el área del ta- 
blero y el resultado se multiplicará por el factor que aparece en la tabla 14.1. 


Tabla 14.1* 
Relación de lado. corto a lado largo, Na 
05 os | 10 
Muro paralelo al lado corto 13 15 16 
Muro paralelo al lado largo TO 16 


*Los fectores indicados en la tabla pueden ullizarse cuando la relación de 
carga lineal a carga total no ses mayor de 0.5. Cuando el factor requerido no 
aparezca en la tabla se intorpolará linoalmonte. 


La carga obtenida se sumará a la carga uniforme que actúa en el tablero (fig, 
14.2). 


Figura 14.2 


14.2. EJEMPLOS ILUSTRATIVOS 


Ejemplo 14.2.1. Diseñar la losa que aparece en la figura 14.3, sometida a una 
carga concentrada más la carga uniforme propia del tablero. La losa se considera con 
sus cuatro lados discontinuos, y sus apoyos colados monolíticamente con ella. 
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Pastos da | 
+ bo 
17om A je 


Datos: 


f! =200 kg/cm 


4200 kg/cm? 

F.=14 

Cargas en losa: 

Alfombra y bajo alfombra 0.02x600 kg/m? = 12.00 kg/m* 
Fino de cemento 40.00 kg/m? 
Losa de concreto = 456.00 kg/m? 
Yeso 30.00 kg/m 

Peralte mínimo 


Puede omitirse el cálculo de deflexiones, cuando el peralte efectivo 
nor que el perimetro del tablero entre 300. 

Cuando el cálculo se realice bajo este concepto, la longitud de 
tinuos se incrementará 50%, si los apoyos de la losa no son monolíticos 
25% cuando sí lo son. ] 

Dadas las condiciones de la losa sus lados se incrementarán 25%, 


1.25Í(660 x 2) + (400 x 2)] = 2650 cm 
Además, el reglamento impone otras limitaciones: 
$, <2000 kg/cm! — w<380 kg/cm” 
pero, como 


J,>2000 kg/cm? y  w>380 kg/cm? 
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el perímetro de la losa debe sufrir corrección, veamos: 


0.034//. = 0.034 ¿(0,6 x 4200) 780 = 1.27 (factor de corrección) 
Perímetro final =2650 cm x 1.27 = 3366 cm 


de E IZ emih=d+r=12+3=150m 
Obtención de la carga de diseño: 


mw, =780x 1.4 = 1100 kg/m' 
Para la carga concentrada: 
P,=12000 kg x 1.4= 16800 kg 
Como la losa se encuentra colada monolíticamente con sus apoyos y tiene sus 
cuatro lados discontinuos, se hace referencia a la tabla 6.1 del reglamento de cons- 


trucciones, veamos: 


Coeficientes de momentos para tableros rectangulares, franjas centrales. 
Para las franjas extremas se multiplicarán los coeficientes dados por 0.60, 


L _ 400 


Relación = BCN 0.60 
Negativo en bordes (claro l, =10wl] (530) 
Discontinuos (claro L, = 10*w17 (330) 
Coeficientes (claro l, = 10wl] (800) 
Positivo (claro l, =10wl3 (500) 


Los coeficientes multiplicados por 10-wlj da los momentos por unidad de 
ancho. 
Obtención de momentos (carga repartida): 


(claro corto) 10* x 1100 x 4,00? (530) = 933 kg m 
(claro largo) 10*x 1100 x 4.00* (330) = 581 kg m 
(claro corto) 10*x 1100 x 4.00* (800) = 1408 kg m 
(claro largo) 1.76(500) = 880 kg m 


Obtención de momentos (carga concentrada): 


-Pof,_2rY_ 16800 (,_2x0226)_ 
=(1 ze) (1 e) 2408 ke 


El propio reglamento deja establecido; “La suma de los momentos resistentes 
positivo y negativo, por unidad de ancho, se incrementará en cada dirección parale- 
la a los bordes en todo punto del tablero”; veamos: 
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A 2408 x 933 
= ri .7 = 189: 
Momento negativo (l)=933+ ¿53 ¿ggg = 9934959, 3 kg m 
. 2408 x 1408 
= AAA = 1408 = 2856 k; 
Momento positivo (1) = 1408 + 14084933 +1448 g 
2408 x 581 


Momento negativo (l,) =581+ = 5814958 = 1539 kg m 


581+880 


, 2408 x 880 
y = ¡RETOS — =2330 
Momento positivo (l,) = 880+ $80+581 880 +1450 = 2330 kg m 


Verificación del peralte: 


y Fibfty ( ) 


=/ 285 600 A 


9 x 100x200 x 0.0496 (1—0.59x 0.0496) 


pte, y Pan -21E 07 000036 


+ y=0.00236 2% = 0.0496 
200 


Originalmente se obtuvo un peralte de 12 cm. 
El último peralte es de 18 cm y se hará la verificación del cortante 
peralte. 


Carga uniforme: 
= 1100x 6.60 


= 3630 kg 


3630 S 
= 3090 2.0 kgle 
100x18 sen 


Carga concentrada (fig. 14.4): 


Figura 14.4. Carga s 
concentrada h 


ice! LOBOO: + era 
a 
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bj =4(40 +d)= 440 + 18) =232 cm 
Resistencia del concreto a esfuerzo cortante (penetración). 
Vea =0.5fibad [JE = 0.5 X 0.7 x 232 x 18/0.8 x 200 = 18488 kg 
+ Vez > Pa (no hay falla por penetración) 
Cálculo de las áreas de acero: 
M,=FA,f4(1 —0.59y) 


285600 


A A 13 “y 
A ARE AI 


Área mínima de acero: 


0.7/200 
Asa = =4,24 cm! 
00 100 x18=4.24 cm 
proporcionalmente se obtienen las otras áreas de acero: 


285600 433 
189300 e 


4.33 
00 


1893: 
A its 


2 =2.87cm' < As 


285600 4.33 
233000 x 


Lp EI ABR 
ES — 5000 3.53 cm! < As 


Únicamente el área de acero correspondiente al momento de 285600 kgcm es 
mayor que el área de acero minima, por tanto, los otros momentos llevarán acero 
por especificación como lo indican las figuras14.5 (armados en el sentido corto) y 
14.6 (armados en el sentido largo). 


Figura 14.5. Claro corto. 
Corte. 


dde la carga concentrada re- 

:nieme reforzar con más 
¡ambos sentidos. 

“armados indicados en ambos 


ise refieren a las franjas centrar 

las franjas extremas se mul- 

los coeficientes de la tabla 
reglamento) por 0.60, 
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Separación de varillas: 


ñ 
HEBE — 64 483: separación = 


100 
sf 
En los cuartos extremos se opta por separar las varillas a 30 cm. 


Figura 14.6. Claro largo. Corte. Claro Lar 


— de marillas sa resto 
undidmetro (aoncantómetro) 


Separación de varillas: 


6$ $3. separación =Q 16 cm 


A excepción del momento de 2856 kg m, los otros momentos llevarán el! 
respetando la especificación mínima. 

Ejemplo 14.2.2, Diseñar la losa que se muestra en la figura 14,7, so1 
una carga uniformemente repartida, además, recibe también un muro que 
te una carga lineal y corre en el sentido corto de la losa: 


Datos: 


fL =200 kg/cm 

f, =4200 kg/cm? 

E.=15 

Carga equivalente (muro): 
Peso azotea =760 kg/m' (supuesto) 
+. 760(4.20P = 13 406 kg 
Peso del muro =0.14:x 2.35 x2.60 x 1.600 = 1370 kg 
Recubrimientos = (2.35 x 2.60)2 x 100 = 1220 kg 
Longitud de muros que reciben la carga de azotea = (420 x 4) +2,60=1 
Carga que recibe el muro = 22406 E 691 kg/m 


+. (691 x 2.60) + 1370 + 1220 = 4387 kg 


YN attom——+ 
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y poneia 2 | 


2-b0m 


l=l¿=4tom 
1 


Figura 14,7. Planta. S——— Art h.zom 


4387 
(4.20) 
+. 248.70 X 1.6 = 398 kg/m? 


Carga equivalente = = 248.70 kg/m' 


1.6 es el factor que le corresponde por carga equivalente. 


+ 
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Cargas en losa: 


Piso de granito 0.02 x 2300 kg/m' = 46.00 kg/m? 
Mortero de cemento-arena — 0.03 X2000 kg/m? = 60.00 kg/m? 
Losa de concreto armado 0.20X2400 kg/m? = 480.00 kg/m? 


Plafón de madera 0.04x 600 kg/m” 
CM 
cv 200.00 kg/m* 
CMA+CV 0 kg/m 


Como los apoyos se consideran monolíticos con la losa, los lados se 1 
tarán 25%, veamos: 


(4.20 mx 4)1.25=21 m=2100 cm 
además: 
f.> 2000 kg/cm* y W> 300 kg/cm* 
El perímetro de la losa debe corregirse: 


0.034] f.w =0.0343/(0.6 x 4200)1208 = 1.42 (factor de corrección) 


Perímetro final =2100 x 1.42=2982 cm 
TN 


Ls ln 0 Oc 


Carga de diseño: 
w,= 1208 x 1.4 = 1690 kg/cm? 
Como la losa tiene sus cuatro lados colados monolíticamente con la 


tiene continuidad en los cuatro lados, hacemos referencia a la tabla 6.1 del 
mento de construcciones: 


Relación = 
Negativo en bordes interiores (claro corno = 10 wifi 
Continuos (claro largo = 10wiÉ 
Coeficientes (claro corto =10wiF 


Positivo (claro largo=10%wl2 
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Obtención de momentos: 


(claro corto) 10x 1690 x 4.20* (288) = 859 kg m 
(claro largo) 10 x 1690 x 4.20* (288) = 859 kg m 
(claro corto) 10x 1690 x 4.20* (126) = 376 kg m 
(claro largo) =376 kg m 


Incremento en momentos (en estos casos los momentos no reciben incremento). 
Momento negativo (l,) =85900 kgcm 
Verificación del peralte: 


a M a ! 85900 
Ribf"y(1=0:59y) — N 0.9x100X 200X0.0496(1—0.59X 0.0496) 


=10 cm 


0.7200 
=p y Pan = 599 — = 0.0236 


4200 
“y =0,002: San = 0.0496 
Y 36 200 1491 


En ambos casos el peralte resultó igual, d= 10 cm 
“h=d+r=104+3=13cm 


Revisión por esfuerzo cortante; 
—vl _ 1690420 _ 
v= ALLA 3549 ig 
VE IO A 
a 


Ver = 0.5 0.7x100x 1040.8x 200 = 4427 kg > V (no hay falla) 


Cálculo del área de acero: 


85900 


A TRATA A EA TT A 3 
DIA 4200 TO ODA 


A, 


Área mínima de acero: 


_ 9.7120 1 , 
Amm = 2200 100 x 10 = 2.36 cm' 
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El área de acero por cálculo y el área de acero mínima resultaron prácti 
1e iguales, por tanto, se colocará el acero por especificación (fig. 14.8). 


2.36 cm? 
0.71 cm! 


=25cm 


=4f 43 separación = a 


Llaro +, 


Figura 14.8. Los armados 
en ambos sentidos de la losa 
son iguales. Los armados 
mostrados corresponden a la 
franja central de la losa. 


tolompios de 
ee Cee 27cm 
pobre a 
Framjo comino E 
$0 ejem 
(ambos 


[rromja sentra 


Figura 14.9. Planta. 


Figura 15.1. Cimiento 
superficial. 


Ewmentaciones 


15.1. GENERALIDADES 


El reglamento de construcciones establece que toda edificación será soportada 
por medio de una adecuada cimentación. En ningún caso se cimentará sobre terre- 
ho vegetal, residuos o suelos sueltos. 

El cimiento es la parte de la construcción que se encuentra generalmente enca- 
jado en la tierra y donde se apoya la edificación. No es común que una construcción 
se hunda debido al aplastamiento de los materiales empleados en la construcción del 
cimiento, en cambio, sí se producen accidentes por cimentaciones cuya construcción 
es defectuosa, 

En realidad, el cimiento es un elemento de trasmisión de carga del edificio al 
terreno; en efecto, aunque se construya un cimiento con material de excelente cali- 
dad y resistencia, si no se tiene un suelo resistente, de adecuada capacidad de carga, 
seguramente la construcción se hundirá junto con la cimentación y el suelo. 

Se tendrá en cuenta que la función del cimiento es recibir las cargas de la es- 
tructura y trasmitirlas al terreno, operación que se logra por medio de una amplia- 
ción de base (fig. 15.1). 


Cimiento recibiando Lacargo 
atra nanitiéndole al 
suelo 


*( 


*La trasmisión de la carga al suelo sigue una línea llamada “bulbo de presión”. 
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En otras circunstancias será necesario recurrir a otros estratos de suelo 
profundos y resistentes, debido a que la carga es muy fuerte y el suelo no tiene 
cidad para soportarla. En estos casos, se concentran grandes cargas sobre un e 
de trasmisión pequeño (pilote) (fig. 15.2) 


subsuelo 


Ares pequeña encomparación 


Figura 15.2. Pilote. ona quancangaque recibe 


Antes de proceder a la construcción de la cimentación se deberán conocer: 
cuadamente las condiciones del subsuelo (terrenos compresibles y de baja ca] 
de carga, y terrenos incompresibles y de alta capacidad para soportar carga). 
se tendrá en cuenta que un terreno aunque esté dentro del rango de incompx 
puede ser incompresible deleznable, es decir, que se disgrega fácilmente como 
cilla, la grava y la arena; o incompresible y no deleznable como las rocas, el 
en bancos compactos y bancos de piedra maciza, 
Por lo dicho anteriormente, al iniciar una construcción y proceder a la 
ción, con seguridad nos encontraremos con terrenos cuya composición y resi 
presentan diferencias, aun en un mismo terreno, pues las capas geológicas, 
cia y contenido de agua pueden presentar características notablemente difez 
De descuidar esta recomendación, correremos el riesgo de caer en el fracaso, 
no hay duda de que si falla el terreno, falla la cimentación y falla la estructu 
Sin embargo, en una construcción de poca altura, es probable que el 
sea lo suficientemente resistente para soportarla y se tenga la suerte de ql 
ninguna investigación del subsuelo, el terreno soporte adecuadamente el peso 
edificación sin hundimiento; no obstante, tratándose de edificios de mayor 
y mayores cargas, una investigación minuciosa del subsuelo será rigurosam 
indispensable. 
Al respecto, el Reglamento de construcciones para el D, F. determina los sj 
tes requisitos mínimos: 


Construcciones tipo A. Comprende las construcciones ligeras o medi 
poca extensión y con excavaciones superficiales. 
Entran en esta categoría las construcciones siguientes: 
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Peso unitario medio de la estructura w< 5 ton/m* 
Perímetro de la construcción P<80 m en zonas 1 y ll o P< 120 men zona III. 
Profundidad de desplame D<2.50 m 


Construcciones tipo B. Comprende las construcciones pesadas extensas o con 
excavaciones profundas. 
Entran en esta categoría las siguientes construcciones: 


Peso unitario medio de la estructura w> 5 ton/m* 
Perímetro de la construcción P>80m en zonas l y ll o P> 120 m en zona IIL 
Profundidad de desplamte D>2.50m 


Además: 


La capacidad de carga neta de una cimentación se verá afectada por un 
factor de resitencia (F,) y las acciones de diseño por sus respectivos factores de 
carga (E). 

El reglamento especifica: “Se tomará como peso unitario medio de una es- 
tructura la suma de la carga muerta (C M) y de la carga viva (C V) con intensidad 
media al nivel de apoyo de la subestructura dividido entre el área de la proyección 
en planta de dicha subestructura.” (Fig, 15.3.) 


[Wa C.M.+ EV 


<p 
b 
¡pa 
Figura 15.3 
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Cuando se tengan edificios formados por cuerpos con estructuras separa 
se considerará cada cuerpo separadamente (fig. 15.4). 


(a) 


MAN 


Figura 15.4 


En muchas ocasiones al observar un terreno sobre el que se va a co 
aparentemente parece con buena capacidad de carga, incluso las capas supe 
reflejan buena resistencia, no obstante, abajo de ellas pueden encontrarse o 
tratos poco firmes, cavernosos o con galerías de minas (Kg. 15.5). 


Figura 15.5. Subsuelo 
Cavernoso. 


*Al ser muy delgada la cpa superior del arco se puede romper al 
recibir una carga pes 


Por tanto, resulta necesario efectuar las investigaciones en el subsuelo: 
do las indicaciones establecidas por el reglamento. 

Entonces se hacen estudios del suelo con pruebas de laboratorio acom 
de datos confiables, que nos indican el procedimiento que hay que seguir 
tener una cimentación ideal. 

En la figura 15.6 se presenta el proyecto para un edificio de oficinas, ql 
rá como modelo para estudiar una cimentación superficial hasta una pro 

A continuación se calcula el peso aproximado sobre la estructura, si 
las indicaciones dadas por el reglamento de construcciones, veamos: 


Tipo de construcción y material de construcción: 


Edificio: oficinas. Grupo B 
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Figura 15.6. Planta. Y EOS + <> 


Estructura: columnas y muros de concreto reforzado. 

Losas y trabes: concreto reforzado: 

Mortero: cemento-arena 

Acabados: recubrimientos de yeso y pasta; pisos de mosaico 30 x 30 cm 
Cancelería: aluminio y cristal de 6 mm 


Falso plafón: metal desplegado, yeso y tirol “Acusticote”. 
Obtención de cargas ((ig. 15.7): 


Figura 15.7. Detalle del 
entrepiso, 
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Se presenta un corte del edificio para posteriormente hacer el análisis de 
tributarias, figura 15.84. 


$ 
3 


apro 


PBajo! 


da 


+0 


+ db 
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Figura 15.80. Planta, 


La figura muestra un ante proyecto esquemático con el propósil 
tenerlo como referencia para bajar cargas y calcular la cimentación. 


jura 15.86. Planta. 
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Loseta vidriada = 45.00 kg/m 
Mortero de cemento-arena — 0.03X2100 kg/m'= 63.00 kg/m' 
Losa de concreto armado 0.12 x 2400 kg/m' = 288.00 kg/m! 
Trabe de concreto armado — 0.30 2400 kg/m? = 720.00 kg/m 


Cancelería de alum. y cristal = 35.00 kg/m! 
Falso plafón = 40.00 kg/m". 
CM = 1191.00 kg/m* 
cv = 250.00 kg/m? 
CM+CV = 1441.00 kg/m! 
Carga de diseño: 2 3 
w=1441.0x 1,1=1585 = 1600 kg/m* 1.3 2.2 
5 


Áreas de carga tributaria (fig. 15.8h): 


Para solucionar la cimentación se supuso repartir la carga en tres áreas distin 
tas, con la finalidad de mostrar tres tipos de cimientos, veamos: 


Aj Zapata aislada 
A, Zapata corrida 
As Losa de cimentación 


En realidad la solución escogida para cimentar el edificio no es la ideal, sin em- 
bargo, se propuso así para analizar las cimentaciones consideradas como más comunes 
y generalizadas, dentro de la clasificación de superficiales y semiprofundas. 


* Considera el autor, que la carga obteruda se encuentra excedido, tratándose de un entrepiso para oficinas; no 
obstante, no se hará corrección alguna, además, el lector podrá obtener otra carga muy diferente a la presentada. 
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En 1258.35 ton X 1. 4 1761.70 ton 


Peso total del edificio (carga estimada): 


Caseta elevadores y máquinas 16.00 ton 
Muros en azotea 4.35 ton 
Losa de concreto reforzado 870.00 ton (entrepisa 


Columnas de concreto reforzado 
(7 niveles) 28.00 ton 
Muros de concreto reforzado 
Piso planta baja 
=1038.35 ton 
220.00 
CM+CV =1258.35 


Aplicando el factor de carga (F.): 
mm > 


1761.70 ton 
8.00 m x 15.80 m 


Tomando en cuenta las especificaciones dadas por el reglamento de 
ciones, se tiene: 


3 | Presión sobre el suelo = = 14.00 ton/nÉ 


Peso unitario medio de la estructura 14.00 ton/m > 5.00 ton/m? 
Perímetro de la construcción [(8.00 m) + (15.80 m)] 2 =47.60 m< 
Profundidad de desplante 2.20m<2.50m 


Previo al inicio de la construcción se conocerán los datos del terreno, 
son: profundidad de desplante y resistencia del suelo. 
Tratándose de una edificación de cierta importancia se tomarán en 
más, estudios más profundos para conocer la estratigrafía, propiedades de los: 
riales, galerías de minas, grietas y en fin, un estudio a fondo de mecánica del 
Para conocer el tipo de cimentación se puede seguir el siguiente pre 
to: conocido el peso del edificio, se divide entre el área ocupada por la co 
obteniéndose una intensidad de carga (ton/m?) que al compararla con la 
del suelo nos indicará qué cimentación será la más indicada, veamos: 


a) Cuando la intensidad de carga sobre el área cargada resulta más baja que 
tencia del suelo (aproximadamente 25%), será mejor utilizar una 
superficial (zapata aislada, corrida en un sentido o corrida en ambos 

b) Sila intensidad de carga es prácticamente de 50'% o un poco más que la 

la resistencia del suelo, será mejor pensar en una losa de cimentación. 
£) Cuando el área cargada resulta insuficiente para soportar el peso de la 
trucción, será necesario recurrir al empleo de una cimentación de pi 

d Para soportar cargas muy intensas se recomienda el uso de cajones. 


A continuación se van a suponer tres (3) diferentes resistencias de suelo, 
camente con la finalidad de poder estudiar las cimentaciones superficiales, las 
profundas y las profundas, 
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Recué 1 a 


Primer caso. Cimentación superficial. Zapata aislada 


A qu 2 
Resistencia supuesta: E 50 E A 
35.20 


126.40 


9 E 
IN 17617 ton £ 35.20 mi; porcentaje = = 0.278 > 25% 


A 
50 ton/m 4 
3% sendos 


Se acepta la cimentación superficial. 


Zapata B-1 (Cargas sobre la zapata) (fig. 15.9); 


a 10h pres. 
lla 


Figura 15.9. Planta, zapata 
aislada B-1. 


P,=2.40 mx 4.00 X 1600 kg/m? (7 pisos) = 107.50 ton 


; 6.30 ton 
Para =(040X0.40)2. les) => HON 
6 odedar | Pez 040x0.0) eS y sueo 
113.80+12% p. p. cimiento 
A == AAA ZZANAÓ e 2,55 0 
de la Zapdle : 50 ton/m* 5 , 
5 á 4 
a=V255 =1.60m Az= 0rá 200 


La figura 15.10 muestra en planta y corte la carga y peso propio de la zapata y 
también las secciones críticas para flexión, esfuerzo cortante, penetración y adhe- 
rencia. 

Téngase presente que al tener la columna o la zapata una sección rectangular, 
se presentarán dos secciones críticas en el cálculo de todos los esfuerzos. 

La trasmisión de la carga se efectúa siguiendo un ángulo aproximado de 60*, 
en forma de pirámide truncada (fig. 15.104). 

Para calcular el área de acero y la adherencia, se tomará la misma distancia que 
la utilizada de la sección crítica para flexión. 

Cálculo del momento Nlexionante (fig. 15.11): 


U= remato ruortno (Mere) 


qe pr 
qe! 


lo Co 


a Datos: 
Ar TO Vomf,s = 90000 ug fm? 
fi =250 kg/cm? x= Grcho feonga onalenda (y) 
S, =9200 kg/cm DAR 


p" 
2 2 
ME: Ba 160 _ 3000050) 1.60 =14400 kgm 


196 £ F = 


Pe troe0tan Ea 
he 
Ú Ñ 
q talomno 4040 cm E 
a q 
A PP. | 
y pa [0 + 
a) + an — Y |) | 
qm ¡A ) 
Eloasr + ara 1 
| Lé At 
' a E 
ay 160 sl E | bs 
— 


UT 


*La zapata mostrada en la figura 15.10€ presenta: 

Figura 15.10 ertica, por ser una zapata cuadrada y tenerla columna 
**Lasección crítica respecto a esfuerzo cortante de 

a una distancia d/2 por fuera del perimetro de la col 
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h= alli de 
le o 
L 
A= Eos 
Obtención del peralte porlexión? ya eccaurmeto 
di M % 1440000 
0.9x 0.0026 x 160 x 4200(1 — 0.026) 
ost: 239217) a 
Ju Cs men ae y 0.0006 (se) 
n= > z 
2 d=/940.2 =30.70 cm, y h=d+r=35cm 250 


folle dtal 
La figura 15.12 (pág. anterior) muestra los datos para calcular el peralte por 


b = hase de 

0. (G5=17) > 50000(1.50 0.40%) = 120000 kg tl 
Rr é = arme 
Perimeo dela seción cra. Eure E ens 
a 
de pudravan 440 + 30.70) = 282.80 cm de > Y 

ode 120000 y 
ds =55 77 = 19.82 kg/cm? MI 138 
PT E 


Ho ele 


Serón Cria ve 2 E JE EOBNOBX250 =11.31 kg/cm 


Con el peralte de 30.70 cm la zapata falla a esfuerzo cortante de penetración. 
Aumentamos el 


entamos el peralte a d=42 cm, 
Nuevo peralte: 


- Te =8.71 kg/cm? < ve (no hay fallaJ 
_— e A 


Ive =vw 
Mo gal 


ple 


cortante de penetración es el que gobierna el di- 


lr tm 


177 É 
Núm. $= E 


127 =14$ 4 — separación = 150 11m 


14$ 
» AT ramr- 
N Munro de - 


le - Las 
ne A ma 


yoo 
Van de del +4 otet da 
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La figura 15.13 muestra la separación de las varillas 


celomno(4ay4o) 
1 
27 E 
| he4gon dedzem 
AA 
PEs0ma 


Corte 


ESA 
XV 


| 
| Figura 15.13. Colocación del 
AE acero en la zapata. 


Plouta 
| . ñ 


Columna 


5 440 Men 
had 
ER pil EAT 
y Figura 15144 
; Loma ze ano 
ML. 


1.27 x 4200 
y250 


Es E 20 cm 2 0.006 de 


0.006 x 1.27 x 4200 = 32 cm>20 cm. 
siendo 


a,, área transversal de la barra 
re longitud de desarrollo de la barra 


El reglamento establece que: 


En ningún caso L, será menor de 30 cm. 


PA Out lada Coodrada Co, dede 
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A continuación se expone (como ejercicio), la misma zapata del ejemplo anterior, 
pero ahora se supone que la columna descansa sobre un dado o pedestal de sección 
rectangular. 

Se plantea el ejemplo para que el lector observe cómo cambian las condiciones 
del cálculo simplemente con modificar la sección del dado o de la columna. 

La zapata mostrada en la figura 15.15 presenta dos secciones críticas para 
Nlexión; una en sentido x-x de 0.45 m y la otra en sentido y-y de 0.60 m. 


Columna 


d) Flexión. 
. 
í 
d: tE o 
b) Cortante. sr A 
Sección crítica. sy preto 
di=460m oyo 
a 
Figura 15.15 zi 24 A 
. DS 
La sección crítica respecto a esfuerzo cortante de penetración, se localiza a una 
distancia d/2 por fuera del perímetro del dado o pedestal. 
l + Cálgulo del momento por flexión pe 
rentlerua supete cmche Franja 
a ) -/ anal: llo 
E Senlido e - e Gnelizo 
o ad m= 30000(0-4541.60 - 8100 kg-mm 
too 2 0170 


ñ ne A 
orto del dado u= Ara) 
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Sentido y-y: 


M q00o ope =14400 kg m 


En este caso el momento por flexión en el senti 
16 igual al obtenido en el ejemplo anterior. 

El momento máximo por flexión (sentido y-y) 
al obtenido en el ejemplo anterior (14400 kg m), 
las áreas de acero son diferentes en ambos sentidos. 

A continuación, calculamos el peralte por cortante: 
ción (lig. 15.16) 

Dadas las dimensiones geométricas de la zapata, 
que el diseño de la sección lo domine la flexión, debi 
pliación del pedestal que proporciona mayor área de 
de la carga, dando lugar a un mayor perímetro de la 
tica. 


50000[(1.60* — (0.40 + 0.70] = 67500 kg 


Perímetro de la sección crítica: 


Figura 15.16. Perimetro de la (Qx64) + (2 x 94) = 128+ 188=316 cm 
sección crítica. 
67.500 
di = AU — 4600 
316x8.70* se 


En este punto, el diseñador puede jugar suponiendo a v, más bajo, 
aumente el espesor de la zapata con la finalidad de tener menor área de 
resulta mejor economizar en acero que en concreto, 

Áreas de acero (fig, 15.17): 


A =0.0026 x 160 X 24.60 = 10,24 cm* 
A, =0.0026 x 16024.60— 14) = 9.82 cm* 
tam 

E Adherencia. En el ejemplo anterior se analizó la adherencia 
que el acero tenía una longitud sobrada para desarrollar ade 

su fuerza de tensión, adherencia y anclaje. 

En este segundo ejemplo (zapata cuadrada y pedestal o col 
tangular) se emplearon varillas del 43 en los armados de la za] 
evidente que la longitud de desarrollo resultará menor, no ol 
reglamento especifica que en ningún caso Ly, será menor de 30 

Al contar ambos ejemplos con la misma dimensión en la 
la longitud de desarrollo y anclaje es adecuada sin necesidad 
mostrarlo. 

En las zapatas aisladas se puede presentar la necesidad de 
Figura 15.17. Armados. de sección rectangular cuando por condiciones de espacio así lo 


a 


E T 
E A 


tozt 1583 O ocn 
7 


2 244830 tom 
.. 


*El valor de 8.70 kg/cm se supuso simplemente como un valor menor del cortante admisible 


vean 


1131 kg/cm? 


Figura 15.18. Zapata 
rectangular. 
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En realidad este tipo de cimiento no es común (fig. 15,18). 
El acero se distribuirá: 


El refuerzo paralelo al lado mayor se colocará uniformemente. 

El paralelo al lado menor en tres franjas de la forma siguiente: en la franja cen- 
tral, de ancho a,, una cantidad de acero igual a la totalidad que debe colocarse en 
esa dirección, multiplicada por 2a,/(a, + a,). El resto del acero se colocará uniforme 
en las dos franjas extremas. 


Segundo caso. Cimentación superficial. Zapata corrida 


a) Zapata corrida con contratrabe 
b) Zapata corrida sin contratrabe 


a ae ES ton X 2 col, (12% p.p. cimiento) = 254.90 ton 


Resistencia del terreno, supuesta: R¡= 16.00 ton/m?* 


Cimentación: 


d 
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Las figuras 15.19 y 15.20 muestran la zapata corrida y los diagramas de 
tante y momentos: 


1 WN y] 
Corkante S = A 
e 3186x0.50=15.93 ton (ol 
y 15.93 127.46=-111.5310n 
sa Momentos: > 
E 08 
z a 
398-1200). 191201 
Cálculo del porcentaje de acero: 
y Pan = 0.0026 


Burenacin Bm Figura 15.19. Zapata 


194-20tm 


Mo o 


Figura 15.20. Diagramas. 228 Tm 3.2im 


ve Rin (19t?) 


As.= Pbd 


Peralte por flexión (zapata): 
de 512000* 
0.9x0.0026x100x s200(1 - Osprognetos) 
d =23.10cm 


Cálculo del peralte por cortante (zapata) (fig. 15.21): 


V=wl=R,*x 0.80(1.00) = 14080 x 0.80=11264 


E 11264 
Frb Vióm 0.8x100X11,31 


Vat = Fr $? =0.8/0.8x250 =11.31 kg/m' 


d, 


=12.45 cm 
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Hay que tomar en cuenta que el peralte por cortante (d, = 12.45 cm), resultó 
así al considerar el esfuerzo máximo permitido. Se aconseja no trabajar con el máxi- 
mo admisible. 


Cálculo del nuevo peralte suponiendo: 
v,¿=5.0 kg cm?: 


11264 


a 


Cálculo del área de acero: 


> A,=0.0026 x 100 x 28.20 = 7.34 cm? 


BES : E 
conf*3=- 77 =11$ 13 09cm , 


Acero por temperatura: 
0.002 x 100 x 28.20 = 5.64 cm 


5.64 
E ? 
conf H3=-¿7] =8f 30 12.50 cm 


La figura 15.22 muestra los armados en la zapata. 
Contratrabe (fig. 15.23): 


Momento máximo entre columnas P, y P,: 
Maa: = 191.20 tm 


A 
y = EOL - 12000 kgem. 
2 


Para calcular la zapata se aconseja diseñaria con la reacción neta del terreno: (16 1/22 — 1296), pues el 
peso propio de la zapata queda contrarrestado con la presión del suelo, 
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Figura 15.21 


$00 m 


HH) 


md mu = E 


LE, 


Plano critico 


¡x=0.80 m 


q, 


A 


$30150m 
(portando) 


(2 Laja 


Figura 15.22. Armados. 


doom 


¿30 Semfporcálaslo) 


rssctn/n 


eytiracton E rienda 


$40 "—— + 
ES | 


45.93 ton 
q. La 
Corta, 
Gym, 95ta 
a Figura 15.24.6 


Como toda contratrabe requiere llevar estribos p 
especificación, aprovechamos lo establecido para ab 
sorber la diferencia con estribos por cálculo, Comte 
mostrando los armados. 
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Cortante máximo: 
Vos =111.53 ton 
Áreas de acero: 
Pan = o7V250. = 0.0026 
4200 
también: sa +5 = 0.0034 


En este punto recordemos la peligrosidad de una falla a compresión (falla frá- 
gil) ya que éstas ocurren repentinamente y sin ninguna advertencia visible, 

Para tener la seguridad de que todas las vigas presenten indicios de falla visi- 
ble, se aconseja que el área de acero no exceda de 75% del área para una falla ba- 
lanceada. 


0.85x250X0.85 ,_6000 0019 


Bram = 0.75 4200 10200 
Se propone P= 0.008 
Cálculo del peralte por flexión (véase fig, 15.24): 
pue 200 _ 
y=pp=0.08 5277 =0.195 
e AS =11403 cm 


7 09Xx60x250x 0.135(1— 0.59 x 0.135) 
«.d=4/11403 =107 cm 


111530 


Cae Y 60 x 107 


= 21.72 kg/cn? 


Vadm. = 0.84 f: =0.840.8x 250 =11.31 
= 21.72 kg/cor > vas? (falla a cortante) 
Se aumenta el peralte a 120 cm (no es una especificación determinante, 


el autor recomienda que los estribos no absorban más de 50% del cortante) y la 
diferencia será resistida por los estribos. 


avi TAISS0) 
Ed 0.8x60Xx120 


v 


= 19.36 kg/cm 
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La figura 15.25 muestra los cortantes. 
Obtención de 2: 


Con estribos de Ys". 
Resistencia de un estribo: 


t,=2A.0.40/y) =2 x 0-71 x 0.40 x 4200 
1, = 2386 kg 


Cortante que requiere estribos: 


He AS = 35259 kg 


Th _ 35259 
L - 22 15 43 
E 


Separación de los estribos (fig. 15.26): 


Núm. deyy = 


ds 


4926 1 he 


Mas 


Figura 16.25, Cortantes. _ 0,.8x2X0.71x4200x120 
ABRA TIAS, 17:41 
11153065146 
< 08x2x0.71x 4200 
3.5x 60 


5 S12.4 cm =12 cm 


, Lotaman Los estribos nes Fr A, f,d(sen 8+cos 8). Ay 
=Va 3.5b 


= 23 cm 


Área de acero: 


A,=P'bd=0.008x 60 x 120=57. 


57 = 


conf +10 === =8$ +10 


tuando no »e vlilice platillo,el 


a APTA 


de som de semevancdolozajo- 
ta al cuente conplanbillo. 

El espesor minimo enel borde 
de laropoto mara de 17 em q denon 


* Vea = Ya, hd =11.31 60 x 120 0.8 = 65146 kg 


cuaudol eputa apoye sobre ile. ed (rO 
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Las figuras 15.27 a 15.29 muestran armados (cone y planta y diagrama de 
cortantes). 


Figura 15.27. Cortes 
transversal y longitudinal, 
armados. 


15.28. Diagrama de 
cortantes, 


+ 2 Poom + Jud 


Figura 15.29. Planta. 
Armados. 


208 ZAPNA 
Carga pe el ej 3.80 ton X 2 cols. +(12'% p. p. cimiento) = 254.90" 
o Resistencia del terreno (supuesto) =16.00 ton/m* (¿ur 3 
od y 7 
WN y 


Columna (40 x48cm) 
PO ES 
| | 
a Ll 
700 ———_——+ 
Figura 15.30. Planta. 10.70 9.58 


PP (197 Pta) 


y BEN Cimentación: 
91012 RE O 
1 KS Le A = E ESOO oa 16 
Rs — 16,00 ton/m' (Bróm) 
Se obtiene el mismo resultado si se trabaja con la reacción neta del te 
+ (R,), veamos: 
tatol- 
ras P= 113.80 ton Xx 2 cols. =227.60 ton 
E 2 7. 
a á =221.501on__ 227.6010M 16.167 
í , =Ri—12% — 14.08 ton/m7 
494.20tm 
2 TA 
8.00 mn 


| Calculodel peralte porfexióni(íg 1531): 


| P =0.008(propuesto) -. y= f- ni =0.008 20 - 9.135 


d= 19120000 NS 
sE 0.9x 200x250 0.135(1-059x0.135) 
lo? ) 
pl +. d=v/3421 =58.50 h=62.00 cm / vol 
“Revisión a esfuerzo cortante lg, 15.32): ai- 


ww 111530 
“bd 0.8x200x58.50 


, = 11.92 kg/cm 
Figura 15.32. Cortante. 
El cortante por cálculo y el cortante admisible (11.92 y 11.31) son prácti 


ON mente iguales y la zapata no falla. Sin embargo, ante la conveniencia de colocar 
9 0 bos y para no tener un peralte tan grande, resulta una buena opción absorber p: 
del cortante con estribos por cálculo 


> 


Figura 15.33. Planta. 


Figura 15.34. Corte 
longitudinal. 


Figura 15.35 
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El ele 
+ ¡Callate area de aceróligs. 15.33 y 1534): ente p spare 


A,=f'bd=0.008 x 200 x 58.50 = 93.60 cm* 


conf *10 Núm.f 20 124 é10 separación = urea =17cm 
+ L-8.00m == 
Led Form 


A,=P un bd=0.0026 x 200 X 58.50 =30.42 em* 


30.42 cor 
1.99 cm! 


200 cm 
15$ 


conf +5 = =15f 85 separación = =l4cm 


La figura 15.35 muestra los armados en corte transversal: 


Colomng 
Pbro Dize Yorillos de armado 


dasol5eem h=62om 


+ 
! 
gore ———+ Corte trensversol 


PAS Ohm 
(enambos sentidos) 
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En muchas ocasiones se tiene la zapata continua sometida a la carga de 
columnas. En realidad una zapata de este tipo es simplemente una viga conú 
vertida, donde la carga que recibe es la presión del suelo uniformemente 

En otras ocasiones, nos encontramos con columnas de borde o colin 
con el problema de que al recibir la carga la sección de la zapata puede quedar 
del límite del terreno ((ig. 15.36). 


sel imita dltrrano 


ii, Ap olla es 


bo 0 
la Cebicania ol portal —_ 45m — 4 m4 
jompre la | qe lamumos + OA al 
Figura 15.36. Zapata de | 
líndero. y de +.tom — 
a Para su diseño y con el fin de 


cionarle al suelo una presión prácticame 
uniforme, será necesario obtener la di 

Lolindancio cia donde la resultante de las dos col 
coincida con el centroide de la zapata. 


Ejemplo. En la figura mostrada 
lorte cemos momentos (por ejemplo) en' 
veamos: 


80.00 ton x 7.20 m= 130.00 ton 
80x7.20 _ 576 


10 0 e 


Cortanita de. panstración 


[[ex30+0.74)+ (3044) 
50 ton x 4.43 +80 ton x 2, 


Col.30x30cm -221.501m+221.601m=0 


Comprobación: 


Cuando estas zapatas de colin 
M Planta se diseñan para que trabajen indepen: 
temente se corre el riesgo de tener 
excentricidades y también peligro de 
ambas zapatas se hundan de manera. 
uniforme (fig. 15.37). 
Al tener las columnas cargas dife 
tes, el área de la zapata se obtiene 
do ambas cargas más el peso propio 


Figura 15.37. Zapatas. 
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zapata (£12% p. p.), entre la resistencia del terreno, da como resultado una zapata 
de forma trapezoidal (fig. 15.38). 


Figura 15.38. Zapata 
trapezoidal, 


Igualmente, será necesario calcular el centroide de la zapata, para evitar posi- 
bles hundimientos diferenciales. 


Las varillas presentan diferentes longitudes. Lo cual, sin duda, es un inconve- 
niente constructivo, 


15.2. EJEMPLOS ILUSTRATIVOS * 


Figura 15.39. Zapata 
combinada. Lolindenció. 


== 
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Datos: 
$! =250 kg/cm? 
f, =200 kg/cm E 


R,=18.00 ton/m* 
Al sumar las cargas (supuestas), se Liene: 
90 ton+ 130 ton + 12% p. p-=246.40 1on 


Aplicando la resistencia del terreno, la zapata necesita un área de: 


246,40 10 1370 me 


A = - 
18.00 ton/m' 


Pepa Saber el 


conde de la 
Zopoñó 


130 ton x 5.60 m= 220 ton (0) 


2 AA 
A 


o (pr 80? 5) La resultante de cargas debe coincidir con el centroide de la zapata. Se 
Lt". quedicho centroide de la zapata siempre se localiza en el centro de grave 
E J Tota! área de la zapata, en cambio, en la mayoría de los casos la resultante de cargas 
dro O? 2) resultante en la zapata no coinciden, haciéndose necesario modificar la di 
goma de la zapata para que ambas resultantes coincidan. 
Ancho de la zapata: 


Y): 


W= 


13700 156m 
m 


26: 
90.2 7.00 


Mm) 
mejor, a=2.00m 
La figura 15:40 muestra los diagramas de esfuerzo cortante y de mom 


xionante. (5.6 
10 
=P 92.29 ton 


Figura 15.40. Diagramas. 
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-— Cálculo del porcentaje de acero: 


af yl 
Pao = mE = A = 0.0026; suponemos f-= 0.006 
p 


y= EY - Po 20 10 


Momento 
—— Cálculo del peralte por flexión: y Ulbro 
na 11070000 + E 
DIXO 200% OO 039 XOIO) 
=V261424 = 51.20 cm 


—— Cálculo del peralte por cortante: 


Ves _ 9290 


A * = 51.200 
A 


-— Cálculo del área de acero (figs. 15.41 y 15.42). 


> 


qr2.1im 


a 


Figura 15.41. Planta. 


Figura 15.42. Corte e 
longitudinal. | 


*Otra solución consiste en bajar el peralte (por ejemplo, d =40 cm) para que alle por cortante con la 
finalidad de requerir estribos por cálculo, 
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A.=P hd=0.006 x 200 x 51.20=61.44+ cm? 


6140 200 cm 
5.07 cm 1$ 


Área de acero en la parte inferior de la zapata (fig. 15.43): 


conf *8 Núm.f= =12f 48 separación = =17 


A¿= Ps bel = 0.0026 x 200 x 51.20=26.62 cm? 


= 14445 separación = e = 14 cm 
PES 20m y Columna F0X 50 cm 
Figura 15.43. Corte 
transversal. 
PEF O 4 omferambonsatido) 


Tercer caso. Cimentación semiprofunda. Losa o placa de cimentación 


En la figura 15.44 se muestra la estructura que será sometida a est 


cálculo estructural. 
_ 4920 +4 


y 2x0, 2d 4:da ae | 


Ha A 


1 
1 
com IN l 2.60 
í 
í 
e A 


Figura 15.44, Planta. 


La estructura muestra simetría en. 
bos sentidos, por tanto, la resultante 
cargas coincide con la reacción del sus 

Cuando ambas resultantes coin 
(fig. 15.45) la presión se distribuye uni 
memente sobre el suelo y en caso de 
asentamiento, éste será igual en ambos: 
dos del terreno. 


+ 


Figura 15.45. Coincidencia de 
resultantes, 


Herte= e 


Figura 15.46 


Figura 15.47 


+ b 


ue 
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Cuando no hay simetría en la estructura tampoco la habrá en la cimentación, en 
estos casos se ocasionan problemas como los que se muestran en la figura 15,46. 


+ +4 


+ EETETT NES 
ES) E 


La excentricidad puede aumentar a una distancia tal que intersecta con el pun- 
to exterior del tercio medio (fig. 15.47). 


e«<b 


rd +52) 
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Al continuar aumentando la excentricidad ésta se sale del tercio medio. Ci 
esto sucede una parte del terreno trabaja a compresión y otra parte a esfuerzos 
tensión (fig 15.48). 


A A 


lee NN | 


4H yb ab 4 0b —- 


vb pb *— >> 
e a 


1 
cy ES E 
£nede Lado habrá le— a ( ) 
ratamionte , EAN dá 
ET 
Figura 15.48. + 


Para el ejemplo que se va a calcular consideramos toda el área ocupada 
construcción (véase fig. 15.44). 


Presión sobre el suelo = YE = LODO e 


A “500x150 = 14.00 ton/m' 


Los estudios de laboratorio dieron como resultado una resistencia del suelo: 
26.20 ton/m? (dato supuesto), a una profundidad de 2.10 m, 

Los resultados proporcionados nos indican la conveniencia de escoger 
cimentar, la losa de cimentación, ya que: 


14.00 ton/m* >50'% de 26. 20 ton/m' 


Hasta 75% de la resistencia del suelo resulta aconsejable la losa de cimentacit 
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Para su cálculo se escoge la zona de elevadores donde 1 
RETO le la estructura recibe ma- 


Y —— pon 4 


¡e 660m pen 
| 


Figura 15.49. Planta 


Cargas (cuerpo de elevadores): 


14.60 ton 


Losa casetas elevadores 2 7.30 ton 
Muros de concreto casetas on = 2.701on 
Muros de concreto elevadores) LLÓDIOR — 75.80 10m 
Losa de concreto (entrepisos) =277.00 ton* 
Elevadores y máquinas Pen = 6.60 ton 


Esfuerzo cortante de penetración (figs. 15.50 y 15.51): 


369.40 ton 
4.80 x 5,70 


Presión útil = = 13,50 ton/n? 


+ E 
d / | d 
= + 
qee (56%) 
Figura 15.50. E E TOS 
Sentido yx “E p — + + ——+ Sentido yayo 


+ [(5.70 mx 4.80 m) — (2.60 mx 2.20 m0|(8 pisos)1600 =277.00 ton. 
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Esfuerzo cortante de penetración: 
[(4.80 x 5.70 2.45 x 2.85)]13.50 = 275 ton=275000 kg, 
Perímetro de trasmisión de la carga: 
245mXx2+2,85Xx2= 10.60 m= 1060 cm 


Cortante de penetración: 


275000 
bad — 1060x25* 


=10.38 kg/cm 


Cortante admisible, v, = Fay f* =0.840.8x 250 =11.31 kg/cn? 
No hay falla a cortante. 
“h=d+r=25+5=30cm 


Porcentaje mínimo de acero 


0,7250 


251 
= 0.0026 
4200 


Pro = 


Para estos casos, se aconseja suponer un porcentaje de acero superior al 
mo por especificación, 


Suponemos, P'= 0.007 


-. A,=Phd=0.007 x 100x 25= 17.50 cm! 


Conf+t5: 
17.50 
Log 945 
Separación: 
LO 11 cm 


Las varillas se colocarán a cada 11 cm, en ambos sentidos. 
En el ejemplo que acabamos de ver se supuso que el edificio únicamente reci 
cargas verticales. A continuación se analiza el mismo ejemplo, pero ahora sometá 
a empujes horizontales de viento y sismo. 


* Se supone un espesor de 25 cm para el peralte efectivo, En losas de cimentación se recomienda 
peralte efectivo no menor de 25 cm. 
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La figura 15.52 muestra el edificio sometido a fuertes empujes de viento. 


0.675m 


+ 


Figura 15.52. Edificio. 


Carga sobre las áreas expuestas (se supone una presión de 230 kg/m): 


A, = 15.80 mx 21.35 m x 230 kg/m* = 77.60 ton 
A,= 7.00mx 3.05 mx230 kg/m' =_5.00 ton 
E de cargas= 82.60 ton 


Momentos respecto al nivel 0.00: 


77.60 ton x 10.675 = 828.40 1 m 


5.00 ton x 22.875 = 114.40 1m 
E de momentos= 942,80 tm 


942.80 


Distancia del nivel 0.00 = 82.60 


=1141m 


Momento de volteo = 82.60 ton x 11.41 m = 942.47 Lm 
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Cálculo de la excentricidad e (Ag. 15.53): 


Alzado 


e=0.73m <ts3m 


Figura 15.53. Planta. 


221 
Sismo, Ante un sismo la estructura deberá tener capacidad, no sólo para resis- 
tirlo, sino contar también con una ductilidad adecuada. 
Para nuestro ejemplo suponemos una carga sísmica de: 


£,= 10% del peso del edificio 


La carga sísmica se aplica a una distancia de 75% de H, siendo H la altura 
total del edificio. El resultado es el momento de volteo producido por sismo (fig. 
15.54). 


2127 mx0.15 2246.00 m o 


+ 
ERA Sr e] wr yes 
Fura 15.4, Momento de PUN Ae (e) 


£W=0.10x 1761.70=176.17 ton 
M= 176.17 ton x 16.00 m = 2819 tm 


€ = 28191160 m 


1761.70 ton 


El momento de volteo producido por la carga sísmica deberá ser resistida por 
la carga gravitacional sobre las columnas, junto con los muros de los dos cuerpos 
de elevadores. Estos cálculos se analizan en el capítulo 17. 

Cimentación semiprofunda. Losa de cimentación con contratrabes. El empleo 
de contratrabes generalmente es más común en suelos como el de la Ciudad de 
México, 
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Repartición de cargas en las contratrabes (fig. 15.55): 


¡EN 


Foo m 


Figura 15.55. Planta. 


* Por facilidad se puede considerar la losa dividida en cuatro triángu- 
los 


Triángulo: L0 7330 =10.89 m' 


Trapecio: 3.30 = 12.21 m 


T.00+0.40. 
2 
Rectángulo: 7.00 x 2.60= 18.20 +2=9.10 m* 
Peso propio de las contratrabes (supuesto): 
0.50 x 0.80 x 63.60 m x 2.40 ton/m' = 61.00 ton 


Peso propio del cimiento (ya obtenido) = 76.00 ton* 


a . , = 424.70 ton 
Peso propio tiera, excavación (ya obtenido) HT On. 
Presión auil = 2761-70 562.00 _ 9.50 ton/m' 


126.40 


1199.70 


63.00 = 18.90 ton/m | 


Carga sobre las contratrabes = 


*El peso propio del cimiemio se consideró muy bajo. 


Figura 15.56. Losa de 
cimentación. 


Calculamos primero la losa de cimentación (Gig. 15.56): 


+ + 


, Pe 
lija descom 
y + 
O A = | 
j E dón= £:20 24.24 
| Sl | Relación. o oe 
Fringe hom 
+ —— dy 6. 60m 
Carga en cada sentido: 
ÍA 8 4096 
a E pa = 0.68 W, 
Mr Y 18978 eS We 
Ú 6.60* 1897.48 
E = 00 " 033 
A a A AR + 000 e 


1.68 X 9.50 ton/m? = 6.46 ton/m? = 6.50 ton/m' 
32 x 9.50 ton/m? = 3.04 ton/m* = 3.00 ton/m* 


= Mi _ 6.50x6.60* 


mM 0.00” - 2359300 kg cm 
. , 
Mo= E = 200800 — 1600000 kg cm 
Pu = 0.0026 


se supone f= 0.003 

e 4200 _ 

+ y = 0.003 59 =0.05 
Peralte: 


po 2359500 
—0.9x 100 x 250 x 0.05(1 — 0.59 x 0.05) 


+. d= 2162.20 = 46.50 cm 


h=d+r= 46.50 + 5.50 =52.00 cm 


= 2162.20 cr? 
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724 


Revisión a esfuerzo cortante: 


yoHo= oe = 21.45 10n = 21450 kg 


Es 
LS IA a 
Y==34 = 100x650 4.61 kg/cn? < FT (no falla a cortante) 


Obtención de áreas de acero: 
= Pbd = 0.003 x 100 x 46, 50 = 13.95 cm! 


Conf a4= 220 =114 4409 cm 
A 
Con pu 22 - =10f 440 10cm 


La figura 15.57 muestra los armados en planta y corte, 


Figura 15.57 


0) Armados, vista en planta. 


hejed 


b) Armados, vista en corte. 
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Contratrabe. El tramo de contratrabe más cargado se encuentra en los ejes D(1, 


— 4) y E(l, — 4,), ya que carga cada uno el trapecio de un lado más el rectángulo 
del otro lado. 


Se calcula el eje E(1, — 4,); carga que recibe: 


(12.21 m* + 9,10 m*) 9.50 ton/m? = 202,50 ton 


. A =25.30 ton/m | 


Momento máximo: 


" . 
Moa = WE 2530X7 


>= l = El 
12 12 103.30 tm = 10330000 kg cm 


Porcentaje de acero (supuesto): 
=0.00+ :: y =p Le, 0.0020 - 0.0672 
A 250 


Cálculo del peralte: 


E= 10330000 
—0,9X50X 250 Xx 0.0672(1 0.59% 0.0672) 


2d =,/14233 =120 cm 


=14233 cm? 


Revisión a esfuerzo cortante: 


wi - 2530x7 


Ve 7 = 88.55 ton = 88550 kg 


Y__ 88550 A A A 
e 1 A. =0 =9.90 kg 
md 5oxi2o0 “1476 kglem? y van =0.7,/f* =9.90 kg/cm 


La contratrabe falla a cortante. 


y= 


A La figura 15.58 muestra el cortante excedente. 
Obtención de z: 


350 _ 1476 . ,_ 350x486 


: =115. 
2 486 14.76 aan 


Con estribos 43 
Resistencia de un estribo: 


add: 1¿=2A, (0:40/)=2x0.71 Xx 0.40 x 4200 
da jrocanles l,= 2386 kg 

Lo tema los Papi 

"Y por cólcolo. 


Figura 15.58. Cortante excedente. 
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Cortante que requiere estribos: 


L= 4.86X115.30x50 
A A 


=14000 k; 
2 pi 
To _ 14000 
¿den =D - = 643 
A A 


Separación de los estribos (fig, 15.50): 


_ BAsfd FAS, _ 08Xx2X0.71x4200X120 _>0. 
a An 88550 — 59400 20 


0.8x2x 0.71 x 4200 


3550 = 27 (los estribos se colocarán a cada 20 cm) 


Cálculo del área de acero (contratrabe): 


A, = Pbd = 0.004 x 50x 120 = 24,00 cor! 


conpre= 0 55 48 


Las figuras 15.59 y 15.60 muestran los armados de la contratrabe y la losa 
cimentación. 


4 
Figura 15.59. Corte e 
(esa y corwatrave, Y + 
KK ——====5 E——Losp-piso 


Toatretrabe perpez] 
disular al aja E. 


Figura 15.60. Corte 
transversal. + 


Figura 15.61. Pesos. 


Moro pparimatral 
de concreto reforzado 


Figura 15.62. Muros 
perimetrales. 


227 
Cuarto caso. Cimentaciones profundas 


a) Cimentación por compensación total (flotación). 
b) Pilotes. 


a) Cimentación por compensación total (Notación). Para una cimentación to- 
tal generalmente se requiere de excavaciones profundas. En muchos casos se ne- 
cesita el empleo de ataguías, ademes y troquelamientos, lo cual da como resultado 
excavaciones muy complicadas y costosas. 

El procedimiento básicamente consiste en extraer un volumen de suelo de peso 
(W,) y se procede a colocar otro cuerpo de la misma sección en planta y de igual 
peso (W,) (fig. 15.61). 


En estas condiciones el equilibrio del suclo y su fatiga teóricamente no sufren 
alteración alguna. 

El procedimiento aparentemente parece sencillo y fácil, sin embargo, la dificul- 
tad se presenta a la hora de llevar a cabo la construcción, pues ésta requiere un de- 
terminado tiempo para electuarla, ocasionando durante el proceso un levantamiento 
del suelo (bufamiento) al reaccionar éste debido a la extracción de peso del terreno. 

Para llevar a cabo una compensación total será indispensable vaciar totalmente 
el espacio, colocando muros perimetrales de concreto reforzado como lo muestra la 
figura 15.62. 
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Ejemplo 15.2.2. Tomando el edificio hasta ahora analizado, diga qué pro! 
didad de desplante tendrá la cimentación para una compensación total (fig. 15.6 
w, (edificio) _ 1761.70 ton 


= M6L =139 : 
A a 


Se supone que el suelo es de arcilla tipica del Valle de México, con peso vol 
métrico= 1.50 ton/m”. 


Profundidad requerida: 


15.94 
h=y 930 m 

Para estos casos quizá sea más recomendable la cimentación con 
en pilotes. 

b) Pilotes. Cuando se tiene que construir sobre un terreno malo o € 
capacidad del suelo portante es insuficiente para soportar la edificación, 
necesario recurrir a los pilotes. Son necesarios también cuando el manto 
tente se localiza a gran profundidad o el subsuelo contiene gran cantidad 
agua (agua freática) que dificulta los trabajos de excavación. 

Los pilotes son columnas generalmente de gran longitud, capaces 
soportar y trasmitir la carga a otros estratos más resistentes. Generali 
Figura 15.63. Profundidad de trabajan apoyados en manto resistente (pilote con resistencia en la punta, 

lesplante. 15.64) o por rozamiento a lo largo de su fuste (fricción de éste con el su 
fig. 15.65). Normalmente su lado o diámetro no es mayor de 60 cm. 


Figura 15.64. Pilote apoyado en manto Figura 15.65. Pilote trabajando por fricci 
resistente. con el suelo. 
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Dependiendo de su forma de trabajo, los pilotes los clasificamos en: 


a) Pilotes apoyados en manto resistente. 

b) Pilotes trabajando por fricción del fuste con el suelo. 

e) Una combinación de ambos, es decir, apoyado directamente en la capa re- 
sistente y rozamiento en su longitud del fuste (fig. 15.66), 


Figura 15.66. Pilotes. 


Los pilotes deberán trabajar en grupo (no menos de dos), abajo y alrededor de 
cada elemento de carga, tratando de lograr siempre un apoyo lo más rígido posible. 

Un solo pilote no es conveniente, ya que durante su hincado puede desplazar- 
se de su posición original, ocasionando una flexión por la excentricidad de la carga 
(fig. 15.67). ' 


Figura 15.67 
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Figura 15.68, Formas de 
zapatas. 


La colocación de los pilotes se pueden distribuir en una zapata cuad: 
rectangular, circular, hexagonal, triangular, losa de cimientación, etcétera, ( 


15.68). 
> 
e) 
Columng 


3 » 9) 


y 


lalumna 


Siempre será conveniente hacer coincidir la resultante de cargas con la de 
pilotes, además, se tendrá la precaución de colocarlos en tal forma que entre ellos: 
deje una separación no menor de 1.25 m o tres diámetros entre sus Centros. 
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En una zapata trapezoidal se puede apreciar la colocación adecuada de tres pilo- 
tes, donde se logra la concurrencia de ambas resultantes (fig. 15.69). 


> 


Columna 


Figura 15.69. Pilotes en 
zapata trapezoidal elote 


Ahora bien, no siempre hay concurrencia de ambas resultantes y cuando esto 
ocurre la cimentación se verá sometida a esfuerzos de flexión producidos por la 
excentricidad (fig. 15.70). 


Momento 
AS 


zapata 


Piletas 


Figura 15.70. Esfuerzos de —— Momento=P=e 4, a —Moneuto 
flexión en cimentación, e) 3 


*Los pilotes recibirán cargas diferentes. 
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Un grupo de pilotes puede estar sujeto a cargas excéntricas y, tal vez, a 
de levantamiento en el lado contrario a la excentricidad, sobre todo cuando ésta: 
muy grande; hay que cuidar la separación entre ellos para evitar la influencia 
tensiones y deformaciones indeseables (figs. 15.71 y 15.72) 


Figura 15.71. Pilotes 


apoyados en manto resistente. 00 
Reciben y trasmiten la carga. 2 PP 70 


Figura 15.72. Pilotes 
trabajando por fricción. La 
fricción tomará los esfuerzos 
enla longitud empotrada del 
pilote” 


*Los pilotes pierden su apoyo 
«cuando atraviesan mantos de agua 
olodo. 


233 


Cuando los pilotes se colocan muy juntos los bulbos de presión se sobrepo- 
nen, causando fatigas excesivas y hundimientos diferenciales en el terreno (figs. 
15.73 y 15.74). 


Figura 15.73. Los bulbos se 
sobreponen, aparecen areas 
sobrecargadas y se produce el 
hundimiento, 


Figura 15.74. Los bulbos se 
sobreponen. Áreas con carga 
excedente. 


— Capa resistanto 
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Ejemplo 15.2.3. Diseñar la zapata aislada cuadrada B-1 del edificio en 


dio, pero ahora se pide que la zapata se apoye sobre pilotes. 
La figura 15,75 muestra los datos para su estudio. 


Prp-p. zapata =13.80ton + 424427. 50ton 


Figura 15.75, Zapata aislada 
cuadrada. 


Datos: 
J.=250 kg/cm”; f, =4200 kg/cm? 


La sección de la zapata ya fue calculada anteriormente. 
A continuación calculamos la capacidad de carga de un pilote aplicando 


fórmula dada por Engineering Hews que dice: 


_-2:W-H 
En 


donde: 


R, capacidad de carga admisible de un pilote, en libras. 
W, peso del martillo en libras. 
H, altura de caída en pies (se le resta el doble de la altura del rebote). 
s, se toma el promedio de penetración en pulgadas por golpe, conside 
los últimos cinco a 10 golpes. 
c, se considera la unidad. 


2x7600x12 _ 182400 _ 
ero == 0800 lb 


+. 60800 x 0.4536 = 27600 kg 
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Obtención de los pilotes: 


127500 kg. 


Núm. de potes = ¿97 


= 4.62 =5 pilotes 


La figura 15.76 muestra la colocación de los pilotes. 


El peralte por esfuerzo cortante fue el que dominó la sección en la zapata (figs. 
15.76 y 15.77). 


PART 300 4g 


Figura 15.76 


Figura 15.77. Detalles, 


Ejemplo 15.2.4. En este ejemplo la zapata se encuentra sometida no sola- 
mente a la carga de 127500 kg, sino también al momento de 1440000 kg cm 
(fig. 15.78). 
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id 


PaAzrzoo dem 


Columna 


zapáto 


Zoom 


Figura 15.78. Cargas sobre la 
zapata. 


Los cinco pilotes soportarán la carga de 127 500 kg; sin embargo, el pilote 
se encuentra abajo de la columna no colabora en nada para resistir el momento, 
éste será soportado únicamente por los cuatro pilotes que se encuentran en aml 
extremos de la zapata, veamos: 


=42400 kg y 


a = 10600 kg cada pilote 


42.400 kg 
4 


“Tomando en cuenta el sentido del momento, los pilotes en los extremos tic 
que soportar: 


AS +10600 kg = 36100 kg (en un sentido) 


y 25500 kg — 10600 kg= 14900 kg (en el otro sentido) 


Pruebas de carga en los pilotes. 
Al respecto, el reglamento señala que: 


La capacidad de carga de un pilote de punta o de fricción deberá verficarse, sobre 
cuando sc tenga duda sobre las características del suelo y grupo de clasificación del edilicio. 

Estas pruebas deberán llevarse a cabo hasta efectuarse la falla o, en su defecto, 
hasta 1.5 veces la capacidad de carga aplicada. 


Figura 16.1. Muro de 
contención. 


Muros de contención 


16.1. GENERALIDADES 


La función principal de un muro de sostenimiento es la de soportar empujes 
horizontales producidos por sólidos, líquidos o por viento, 

En la construcción de estos muros se utiliza generalmente la piedra, el tabique, 
el concreto relorzado y el acero. 

La presión ejercida sobre el muro variará según sea el empuje que va a resistir, 
ya sea para contener sólidos, agua o aire; dependiendo del material, se analizará la 
construcción del muro para cada uno de estos casos. 


16.2. MURO DE PIEDRA PARA EMPUJES 
DE SÓLIDOS (TIERRA) 


El sostenimiento de un sólido ejercerá una presión sobre el muro, que de- 
penderá del talud natural del material que forma con la horizontal, conocido como 
ángulo de reposo (fig. 16.1). 


Fano propio! Fold natural. 


gy 
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Figura 16.2 


WHi 


La presión sobre el muro se obtiene aplicando la fórmula: P= 0,30 —3 
donde: 


P, cantidad de presión, en kg m1 
W, peso del material contenido en el triángulo 
H, altura del material, en metros 


El peso contenido en el triángulo (a, b, c) se resbalará sobre el plano (a, c) y 
evitarlo será necesario oponer una fuerza igual o mayor, y de sentido contrario. 

Además, cuando el muro se somete a una sobrecarga, en el triángulo ya 
cionado será necesario suponerle un incremento en el peso del terreno, o tambi 
considerar una altura adicional de tierra u otro material sólido sobre la parte suy 
rior del suelo (fig. 16.2). 


Habiendo sobrecarga la presión sobre el muro, se obtiene: 


A 
P= os UE = 0.425 WH' 
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Ane los empujes horizontales el muro de contención puede fallar a (fig. 
16.3): 


a) Deslizamiento horizontal 
b) Volcamiento 


e) Flexión 
d Cortante 
> q 
Y, q Le Pa 
+ Y 
ES ya > 
Figura 16.3 9) teslizamiento  b)Yolcamiento <) Flexión 


Para evitar las fallas será necesario: 


a) El deslizamiento se puede evitar, encajando el muro en el suelo para que la 
resistencia del terreno junto con la adherencia con el suelo anulen el empuje 
E(fig. 16.4). 


Figura 16.4 Ry + Adherencia = E 


b) Ante el peligro de que el muro sufra volcamiento, será necesario que la resul- 
tante de las cargas horizontales y verticales caiga dentro del tercio medio de 
La base. Sin embargo, hay veces que la resultante no cae dentro del tercio me- 
dio ocasionando el posible volcamiento, para evitarlo se puede inclinar el 
muro o también haciendo más grueso el muro (figs. 16.5, 16.6, 16.7 y 16.8). 
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Figura 16.5, La resultante cac 
dentro del tercio medio. 


Figura 16.6. La resultante ca 
fuera del tercio medio, El 
fallará por volteo. 


Figura 16.7. Es muy buena 
solución inclinar el muro, pues 
entre más nos acerquemos a 
la inclinación del talud natural 
menor será el empuje E 


Figura 16.8. Al hacer el muro: 
más grueso se logra que la 
resultante caiga dentro del 
tercio medio de la base. 


En muchas ocasiones el muro se engruesa como apa- 
rece en la figura 16.9, sin embargo, esta solución trae 
consigo una presión E mucho mayor que la que se ejer= 
ce sobre el muro mostrado en la figura 16.7, veamos: 


Figura 16.9. El triángulo o, b, 
e, es mucho mayor que la cuña 
que aparece en la figura 167. 
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£) Para que un muro no se flexione, se aconseja para su construcción seguir el 
diagrama de aplicación de la resultante de presión (fig. 16.10). 


El diagrama nos muestra que el máximo esfuerzo se localiza en la base del 
muro, por tanto, en la parte superior se puede dejar un espesor mínimo. 


A E 
Figura 16,10. Resultante de la | 
O 


Siguiendo el diagrama de presión, el muro de sostenimiento trabajará ade- 
cuadamente si se contruye en forma escalonada (fig. 16.11), 


7 


4 
ESE 
Figura 16.11. Muro en forma YH 
escalonada, E 


d) La falla por cortante es difícil que suceda, sobre todo si se construye en 
forma adecuada, evitando la continuidad en las juntas, además, se le puede 


dar una cierta inclinación logrando un muro de contención muy recomen- 
dable (fig. 16.12). 


+ 


¿+ 


Figura 16.12. Muro de 
contención. 


Para realizar su construcción se tiene, primero, que detener la tierra para 
evitar deslaves, utilizando ataguías (fig, 16,13), o también, aprovechando 
el talud natural del terreno mientras se termina la construcción del muro 
(fig, 16.14). Sin duda, esta solución es más recomendable que el empleo de 
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ataguías, siempre que se cuente con espacio suficiente para llevarla a 
pues la ataguía requiere de gran cantidad de obra provisional. 


Figura 16.13, Ataguia. 


Figura 16.14. Talud natural 
del terreno. 


Ya hemos visto que la resultante del empuje de tierra (E) se localiza a '/s de: 
altura del muro, y su valor se obtiene aplicando la fórmula que dice: 


E=05Hy ig (+-2) en kg (en 1.00 m 1) 
donde: 


H, altura del muro 
Y. peso volumétrico del material sólido 
e”, angulo de reposo del material 


También se puede obtener aplicando la fórmula dada por Rankine, con 
tados muy similares: . 


EA, enkgml 


Cuando el muro de contención se construye con paramentos verticales, el es 
pesor del muro se puede calcular aplicando la ecuación dada por Navier, que 


tn =0.6 mufes-2) ds , En metros 
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Si el muro se construye con talud, el autor recomienda emplear la fórmula: 


la = Lomas en metros 


Jon 


siendo: 


€, Espesor del muro en metros 
Ya Peso volumétrico del material del muro 


El reglamento determina: 


En los muros de contención construidos con piedra o tabique deberán evitarse 
los esfuerzos de tracción, además, la compresión máxima no excederá el coeficiente 
de trabajo de la mampostería, Sin embargo, utilizando un buen mortero, se puede 
aceptar un esfuerzo de tracción no mayor de (1.2 kg/cm”), 


El reglamento considera nula la resistencia de la mampostería a esfuerzos de 
tensión. 


16.3. EJEMPLOS ILUSTRATIVOS 


Ejemplo 16.3.1. Se tiene un muro de contención de piedra braza sometido a 
empujes de tierra (sin sobrecarga) (fig. 16.15). ¿Qué coeficientes de trabajo se ten- 
drán en la base del muro y a la mitad de su altura? 


mp 


ezo! 


Morodo 
frias boroza, 
Figura 16.15. Muro de 


4/a H=4.3Fm 
1 
contención de piedra braza. de 


G a 


Remo 


Datos: 
fa 
+1 seca ON 
DAS Yo 1600 kg/m 
Ymr 2200 kg/m* 
er, 32%0' 


R, 12600 kg/m? = 1.26 kg/cm” 
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Cálculo del espesor del muro: 


e BR 1600 
mm =1 H 59-224 | (2- =1.00x 4.10 tg (299 =1,9 
tm =1.00 (+ > E 0x 4.10 18 299/5597 = 19 


Cálculo del empuje (E): 


E=0.(4.10) x 16001g' (+- = 07 > 4130 kg (en un metro lineal) 


Peso propio del muro de contención (en 1.00 m l): 


B,=0.40x 4.10x 2200 kg/m' = 3610 kg 
13tSt10 2200 kg/m" =6945 kg 
10555 kg 


) = 


Haciendo momentos en el punto (x) se tiene: 
M.=+4130X 1.37 +3610X 0.20 + 0945x 0.91 =5658+722 + 6320 
=12700 kgm 
Veamos dónde incide la resultante; 


EM _ 12700 _ 1 20 m del punto (x) hacia el lado izquierdo 


EP 10555 


Veamos si la resultante cae dentro del tercio medio de la base (fig. 16.16) 


pa 


Figura 16.16. Ubicación de la 
resultante. 


Comprobación de los coeficientes de trabajo y las fatigas máxima y mínima: 
los puntos extremos de la base (1-xp): 


E Gte)" |_ 10555 f¡ , 60,225) 
E (1. ao) a 1.94 


dem 08 002 0975 5.0 = 1220009731 = 0.225 m 
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= 5441 kg/m* (1 +0.696) = 9228 kg/m? 
Fm =54+1 kg/m" (1 — 0.696) = 1654 kg/m? 


La resistencia del terreno (R, =12600 kg/m) soporta adecuadamente las fati- 
gas en los extremos de la base del muro, veamos: 


9228 kg/m*< 12600 kg/m? > 1654 kg/m' 


Cálculo de los coeficientes de trabajo a la mitad de la altura del muro (Gig 
16.17). 


Figura 16.17. Coeficientes de 
trabajo. 


Empuje E- 


E =0.5(2.05)' 1600 tg(29%) = 1032 kg 


Peso propio del muro: 


P,= 0.40 X 2.05 x 2200=1804 kg 


0.77 x 2.05 


q 


2200 = 1736 kg 
EA =3540 kg 
Momentos en el punto (x'): 
EM, = 1032 x 0.68 + 1804x 0,20 + 1736 x 0.66 = 2208.40 kgm 
Veamos la ubicación de la resultante (fig. 16.18): 


Ze - E = 0.62 m del punto (x') hacia el lado izquierdo 


Comprobación de la fatiga máxima y mínima en el plano (+-x1): 


pas on E =22 14 560) 3540 _ [¡ y 60.035) 
Al ds 117)” 117x100 1.17 
dAFM—. 
ÁS a E a 
Figura 16.18, Ubicación de la Fu. = 3025.60 kg/m'(1+0.18) 3470 kg/n" Lambas fatigas menores 
resultante. Fnaz =3025.60(0.82) = 2481 kg/m' de 12600 kg/m' 
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Ambas fatigas se encuentran en condiciones satisfactorias de resistencia. 
que el muro no se deslice será necesario que se cumpla la condición: 
ES EP" 
4130 kg <0.6 X 10555 kg (no hay deslizamiento) 


En ocasiones el muro falla y se desliza. Cuando esto ocurra se puede 
el muro en el terreno (fig. 16.19), o también construir la base en forma escall 


(fig, 16.20). 


Figura 16.19. Generalmente “Figura 16.20. Escal 
con encajorlo será suficiente. 


Esfuerzo cortante. Se hará la revisión a 
tante en el plano de máximo esfuerzo, es: 
a H/3 = 1.37 m (altura del plano del 
E) (fig. 16.21). 


V,, fuerza cortante admisible 
v, vale 3 kg/cm” (montero Tipo II) 
Ar, área bruta de la sección 1 


H=440m 
muro 
afaHz4-37 mm 
Figura 16.21. Plano de 
máximo esfuerzo. 
pá 
> 
forcomparación de triángulos: 
LD AE 0.52 m 


+40 


+41, el cosficiente de razamiento varia entre 0.40 para suelos blandos y hamedos. y 0.70 para 
secos. En Mestro Caso se 10mó J1=0.00. 
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El Reglamento de construcciones para el D, F, especifica: 


La mampostería con mortero Tipo 11 (cemento-arena en proporción 1:4) resiste 
un esfuerzo cortante de: 


V,=0.3 vA, 


Para nuestro ejemplo: 


V,=0.3x3 x 92 x 100=8280 kg > 4130 kg 
(el muro resiste ampliamente el cortante) 


Muro de piedra para empuje de líquidos. Al tratarse de un muro para contener 
líquidos, será muy importante tener cuidado en la selección del material de recubri- 
miento para que, además de ser impermeable, cumpla también con alguna especi- 
ficación determinada (fig. 16.22). 


Aplonado de cemento-areno 
Mura de piedra — comadifizo infagral 


o concreto avmado, 


Loseta, pintora, azulejo,eto. 
Figura 16.22 


Se tendrá la precaución de no confundir la distancia al centroide del área 


calcular el empuje (H/2), con la distancia al punto de aplicación de la resultante (Y 
de H) (figs. 16.23 y 16.24). 


4 
Figura 16.23. Presión sobre el je dl Pa 


muro por metro lineal. 


H 
Figura 16.24. Ubicación de la | 
resultante. — 
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Figura 16:25. Dimensiones del 
muro. 


El empuje (E) se calculará aplicando la ecuación siguiente: 
E= La 
donde: 
Y,, peso volumétrico del fluido 
Ejemplo 16.3.2. Diseñar el muro de piedra que se muestra en la figura 11 
El muro está destinado a contener líquido (agua); la base del muro es taml 


piedra con espolón. 
El muro se construirá con paramento de un lado y talud del otro. 


H= 30m 


+1 peso propio del azulejo o 
ho se consideró en los cálenlos, 


Datos: 
H=330m 

Y, = 1000 kg/cm* 
v =3 kg/cm* 

h' =0.40 m 


p=0.52 
R; =7600 kg/m*=0.76 kg/cor” 


Espesor del muro: 


a [1000 E 
én =1,00X3.30,/-33y =2.20 m 
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Peso propio del muro y base: 
P,=0.50 x 3.30 x 2200 kg/m'= 3630 kg (en 1.00 m lineal) 
P,= 1105330 2300 kg/m' = 6452 kg (en 1.00 m lineal) 


P,= 2.80 X 0.40 x 2200 kg/m” 
xP 


= 2464 kg (en 1.00 m lineal) 
2546 kg (en 1.00 m lineal) 


Empuje (E): 
E= + Hy, =0.5x 3.30! x 1000 kg/m' = 5445 kg (en 1.00 mlineal) 


Obtención de momentos en el punto (x'): 


EM, =5445 Xx 1,10+3630x 0.25 +6452X 1.07 +2464x 1.40 
= 17250 kg (en 1.00 m) 


Posición de la resultante (fig. 16.26): 


My _ 17250 
LE 3 =1.38 
E 


Figura 16,26. Posición de la 
resultante. 


Comprobación de las fatigas en el plano (x-x1): 


12546 1+ Ge) = 4480.70) 1+ 6x0,02 
2.80x 1.00 2.80 2.80 


Fax =480.70(1.043) = 4674 kg/m; 
Eva =4480.70(0.957) = 4288 kg/m? 


La resistencia del terreno (R =7600 kg/m) es suficiente en el plano (x-x)). 
Cálculo del esfuerzo cortante en el plano (x-x,): 


V,=0.3x3x100x 280=25200 kg>E 
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El muro resiste sobradamente a esfuerzo cortante en el plano (x-x,) 
Revisión a deslizamiento del muro: 


ES uXP,=0.52x 12546 kg = 6524 kg 
+. 6524 kg > 5445 kg 
El muro no se desliza. 


Ejemplo 16.3.3. Muro de contención de concreto reforzado con sobre 
Hay ocasiones en que un muro se encuentra sometido a una sobrecarga lo: 
en la parte superior del terreno, ocasionando que aumente el empuje sobre el mure 
Esta sobrecarga, cuando se encuentra uniformemente repartida, causa un 
equivalente como darle al muro una altura adicional, igual al peso de la sobre 
dividida por el peso volumétrico del terreno (fig, 16.27). 


Figura 16.27. Sobrecarga en 
le parte superior. 


Datos: 


H=3.60 m 
f.=250 kg/cm? 
f, =200 kg/cm* 
Y, = 1600 kg/m 


Sobrecarga = 810 kg/m' 

Peso volumétrico equivalente 30% 
+ 0.30 x 1600=480 kg/m' 
H4=0.60 


Usualmente es común asignarle a la base un espesor aproximado de 10% de 
la altura del muro: 


h'=0.10Xx 3.60 m=0,36 = 0.40 m 


La sobrecarga causa una altura adicional sobre el muro, que se tomará en 
cuenta para la altura total del muro (fig, 16.28). 


251 
soft) pt 540 Ag/m* +A600g/n*=c0:7om 


Figura 16.28. Altura adicional 
por sobrecarga. 


La sobrecarga trae consigo una serie de consecuencias que se analizan a con- 
tinuación. 


Cálculo de los empujes (E) y (E,) (figs. 16.29 y 16.30): 


hot 


a 
a 
3.60m a > 
a yat=420m 
Figura 16.29. Empujes. + A A L 


A LE 


Empuje (E) =0.5 Hy yg? (15-222). 0.53.60)'1840x 1g'(27%0)) 


= 3100 kg 
Empuje (E,)=240 x 3.60=864 kg 


La figura 16.30 muestra los efectos causados por la sobrecarga. 


H=5.60m 


Figura 16.30. Efectos por la 
sobrecarga. + 


Momentos en el plano (x-x,): 


Máx = E(1.20 m) + E,(1.80 m)=3100 x 1.20+864 x 1.80=3720+ 1556 
+. Mi = 5276 kg m (en una franja de 1.00 m) 
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Cálculo del espesor del paramento vertical: 


Po... =0.0026; suponemos: P'=0.01 


Y=001 20% - 0.168 


250 
527600 


OA TOO 20 A OIES OB AR 


de 
d=vV155 =12.50 cm 


Elautor recomienda un espesor no menor de 20 cm en su parte superior y 30 
en su pane baja incluido el recubrimiento (fig, 16.31). 


ejori(oliic) 


H-2.6om 


Figura 16.31. Espesores. Moro de coritención en comtilener 


Esfuerzo cortante: 


V=E+E,=3720+1556= 5276 kg 


y= Y = 3216 2.64 kg/cm! 


bd 100 x 20 


El reglamento especifica: “cuando la relación M/Vd sea mayor que 2, la fuel 
cortante se valuará de la siguiente manera”: h 


sifp<1%; Va =Fbd(0.2+30p)/f7 
sip>1%; Va =0.5 Fubdy $? 
Como se consideró un porcentaje de acero (P= 1%), se tendrá: 
Vx = 0,5% 0.8x 100 x 20/0.8X 250 =11312 kg > 5276 kg 


(no falla a cortante) 


M_ 327600 _ 5) - 
Vd — 5276x20 
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Para calcular la posición de la resultante es común darle a la base un espesor 
que va entre 10 y 12% de la altura del muro, pero se recomienda que no sea menor 
de 30 cm; para nuestro ejemplo vamos a suponer 40 cm. 


Para la longitud del espolón se puede comenzar suponiendo que es igual a Y 
de H (fig, 16.32) 


Pa450xdbo0o=1200 


00m 
e 
A A 2.00 m | 
44m 
3.60 reto 
aro do ES rtorras 4 | 
A E 40975 1% 
Figura 16.32. Longitud del 
espolón. Epdcom + 
Para calcular la distancia (c) hacemos momentos en (x,): 
A 
Mu= o 1620 x 2— 3840 x 1.34 = 3600(c)' - 8386 = 0 
2986 153 m=1.60m 
Obtención de las fuerzas verticales (fig. 16.33): 
Si Fuerzas verticales Distancia Momentos 
P,=1.60x4.00x 1600 =10240 1.10 11264 kgm 
P,=0.40X2.40X 2400  = 2304 0.40 922 kgm 
P,=0.20x4.00X 2400 = 1920 (0.20 384 kgm 
P,=0.5x0.10x4.00x 2400 =_480 [0.07 34 kgm 
XP, =14944 kg EM,,= 12604 kgm 
Fuerzas horizontales Distancia Momentos 
134! 5146 kgm 
2.00] 2340 kgm 
—7486 kgm 


+. 12604 kgm—7486 kgm=5118 kgm 


Figura 16:33. Fuerzas 
verticales, 
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y, posición de la resultante: 


5118kg _ , 
14044 logra — 34m (a la derecha del punto x,) 


La figura 16.34 muestra la posición de la resultante. 


— 42m 4 


'm 
Figura 16.34. Resultante. rom $ 


Obtención de las fatigas máxima y minima (terreno) (Ag. 16-35): 


21 y) 
A 2.40 


14944 6(0.06) 
o A . 15) = 7160.70 
E e 40 ) 6226.70 (1+0.15)=7" kg/mé 


Fnin = 6226.70 kg/m' (0.85) = 5292.70 kg/m' 


Fra. Tn 
Figura 16.35. Fatigas 
enel terreno. mój= Feo: 4 MES Gli 202.104q E 
afoH<e.eo Deslizamiento: 
dd EF. _ 5460 m3 
> =0.37 
A 


H<3com 4/sH=4:20 

Áreas de acero. Al observar el diagrama triangular de es- 
Tuerzos (fig. 16.36), se sugiere dividir en tres secciones la altura 
del muro de contención, con el fin de reducir el acero en forma. 
proporcional siguiendo el diagrama de esfuerzos mencionado, 
ares veamos: 


Figura 16.36. Diagrama 
viangular de esfuerzos. 
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Por comparación de triángulos: 


2.40 _ 3840 Nd 


ok 
360 x AS 
120 _ x 

3.60 — 5760 1220 


Áreas de acero necesarias (fig. 16.37): 


Figura 16.37. Corte 0-0, 


E Se consideró un porcentaje de 1%, que es mayor que el mínimo por especifi- 
cación. 


Acero para el muro: 


A = fbd =0.01x 100 x 40 =40 cm? 


ESA 
Conf +8 = [8 $48 


an = 1222 26.700 =5$ +8 


a 
As = Hon =13.40 cm! =3f 8 
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Acero en la base: 
Aj =0.01 x 100 x 26* = 26 cm* 


26 co? 


Conf +8 = Lor 


=5/ 480 20cm 


Acero por temperatura: 


A, = 0.0025 x 100 x 30 = 7.50 cm? 


E 75 cm! 
pra = QT 6440 1 
Conf +4 == —=06f +0 17 cm 
Muros de concreto armado para empujes de viento. El reglamento de construs 


nes establece: 


Deberán revisarse las fuerzas producidas por el viento para determinar los e 
de barlovento (lado donde procede el viento) y sotavento (lado apuesto a bar 


El viento actúa perpendicularmente sobre cualquier superficie expuesta y 
considera equivalente a una presión (P,). Su fuerza se obtiene con la fórmula: 


P,=C,CKp, 
donde: 


Po, €s la presión básica para diseñar: el reglamento determina que se 1 
igual a 30 kg/m? para las estructuras comunes y a 35 kg/m? para las cl 
ficadas dentro del grupo A. 

C,, es un valor que depende de la forma de la construcción y también de 
posición de la superficie expuesta. Para obtener su valor hágase ref 
al Reglamento de construcciones para el D. F.. “Diseño por viento”. 

C.. es un valor de corrección debido a la altura y condiciones de exposición. 


El reglamento considera tres zonas de ubicación: 


Zona A, Zona con gran cantidad de edificios altos. Se considera que por lo 
nos la mitad de los edificios, en un radio de 500 m alrededor del edificio en estudi 
tienen una altura superior a 20 m. 

Zona B. Zona urbana y suburbana. En esta zona hay gran cantidad de 
ciones de baja y mediana altura, además, abundan las áreas arboladas. 

Zona C. Campo abierto. Zona con nulas obstrucciones que impidan el emp 
del viento, 


El valor para C, se tomará igual a (1) para edificios con altura de 10 m sobre 
nivel del terreno. Para alturas mayores: 


€ = ( 10 pa 


*A los 40 cm se le restaron los recubrimientos. 
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donde: 


2, altura de exposición del edificio sobre el nivel del terreno. 
a y K, factores que dependen de la zona de ubicación de la construcción. 


Veamos; 
Zona* 
A B € 


a 36 43 7.0 
K 0.65 LO 16 


Cuando se tengan paredes aisladas y también en el caso de anuncios, el em- 
puje total sobre ellos se tomará igual a la Suma de los empujes de donde procede el 
viento (barlovento) y de las succiones (sotavento). 

Para estos casos se aplicará la fórmula: 


C=13+m/50<1.7 
donde: 


m, relación entre lado mayor y menor para aquellos anuncios sobre el suelo, y 
también la relación entre la altura y su ancho para anuncios elevados. 


Al respecto, el reglamento aclara: 


Se considera que un anuncio es elevado cuando la distancia libre al suelo es 
mayor que la cuarta parte de su dimensión vertical. 


Durante la temporada de vientos fuertes, se tendrá especial atención durante 
la erección del edificio, necesitándose mayor número de apuntalamientos y contra- 
vientos, especialmente en edificaciones de tipo prefabricado. 

Los muros de contención de concreto reforzado para empujes de viento, se 
pueden construir de varias formas: 


4) Muro de contención de concreto armado con contrafuertes, 
b) Muro de contención de concreto armado con talud. 
c) Muro de contención de concreto armado sin contrafuertes ni talud. 


Los muros indicados en (a) y (b) en muchas ocasiones no se pueden construir, 
debido a las limitaciones impuestas por una colindancia, 

Cuando no se tienen estas limitaciones, su cálculo y construcción es idéntica a 
la utilizada para los muros de concreto o de piedra. 

Para su cálculo se tendrá en cuenta que la resultante del empuje de viento y, 
el producido por sismo, cuando lo haya, se aplicará en el centro de gravedad de la 
superficie expuesta (figs. 16.38 y 16.39). 

Muro de contención de concreto armado sin contrafuertes ni talud (c). Este es 
un problema que se presenta con frecuencia cuando el muro es colindante. 


*El autor recomienda consultar el Reglamento de construcciones para el D. E, de Luis Anal S, y Max 
Betancoun, Trillas 
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a "Sa pparación que depende. 
IS del empje y la altura delmoro 


trafuerte Folud 


> 
$ 


Generalmente el muro falla por volcamiento, por su reducido espesor co. 
rado con su altura. 

Ejemplo 16.3.4. La figura 16.40 muestra el muro de concreto armado con 
ramentos verticales para empujes de viento. Longitud del muro igual a 7.20 m. 


NEL =A 


Figura 16:38. Muro con 


contrafuertes. Figura 16.39. Muro con talud. 


¿3pmfpesta) 


5.00m 


Figura 16.40. Muro de 
contención. 


Datos: 


$! =250 kg/cm? 
$, =200 kg/cm* 
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El muro se considera aislado: 


H=0.45 
Ry = 8600 kg/m" 


Cálculo del empuje: 


sE - 00m _ 
GS =13+m/550<17 y ma 1.1 


=0.02 y C,=1.3+0.02=1.32<1.7 


€. =1 (el muro tiene una altura menor de 10.00 m) 
K = 1.6 (zona C: terreno ubicado en campo abierto) 
Po =30 kg/m? (la estructura es del grupo B) 


por tanto: 


P,=132x10Xx1.6 (350 x 6.60 x 1.00) =420 kg 
Peso del muro, P=0.25x 8.00 x 1.00 x 2400 = 4800 kg 


Haciendo momentos en el punto A se tiene: 
M4 = (4800 x 0.125) + (420 x 4.00) =2280 kgm (momento de volteo) 


Porcentaje de acero (f): 


“1=p5=0008-200 135 


Pra = 


Se supone un porcentaje arriba del mínimo, por ejemplo P = 0.008. 
Para que esté en equilibrio, el momento resistente tendrá que ser igual (véase 
fig. 16.41): 


- 228000 kg cm 
== E 
Ñ 3300 PK 


Comprobación del espesor del muro: 


da Ma Z 228000 e 
BRA 0:59Y) — 0.9 100x250x 0.135 1-059X0.135) 
» _ 228000 _ : 
= 270450 = 815900 
y 
d= 81.59 =9 cm 


h=d+YMb+r=13cm 
13 cm < 25 cm (el espesor está correcto) 


Figura 16.41 


A,=P bd*=0,008 x 100 x 21 =16.80 cm? 


1680 
con $44=P29 =13 $440 80m 


Por último, se revisa la compresión del muro sobre el terreno para ver si 


2444 kg x 1.40 x 1.00 =3421.60 kg/m' < 8600 kg/m? 
(el terreno resiste sobradamente la compresión) 
Veamos ahora la presión vertical del muro sobre el suelo (hundimiento); 
hs 200 kg 
8600 kg/m 
(el muro falla por hundimiento) 


=0.56 cm' > 0.25x 1,00 = 0.25 m' 


Para evitarlo será necesario aumentar la base a 0.56 cm? (lig. 16.42): 


Figura 16.42 


Edificro para ofemas 


17.1. GENERALIDADES 


Se trata de un edificio que consta de: planta baja, dos niveles y azotea, ubicado 
dentro de la zona 11 (transición). 


Grupo B 
Coeficiente sísmico, c=0.32 


El edificio se propone estructurarlo con base en columnas de forma trapezoidal 
de concreto reforzado y un núcleo central también de concreto reforzado, donde se 
ubican los servicios de comunicación vertical, como son elevadores y escaleras. 

El edificio se analizará y calculará empleando para las losas el sistema aligerado 
(retícula celular trabajando en dos direcciones, opción 1) (fig. 17.1), o bien, el siste- 
ma con base en columnas y trabes de concreto reforzado, opción 2 (fig, 17.2). 

Para proceder a diseñar y calcular la estructura se tomarán en cuenta las siguien- 
tes consideraciones: 


1, Tener una idea clara del proyecto arquitectónico y del funcionamiento, ni- 
veles, alturas, elc, En caso de dudas, es muy importante que se hagan los 
detalles necesarios junto con el diseñador del proyecto, para que juntos 
solucionen los problemas sin cambiar lo esencial del proyecto. 

Valorar adecuadamente las cargas y fuerzas que actúan en su conjunto, 
tanto verticales como horizontales. 

Diseñar las secciones de toda la estructura aplicando un criterio apegado no 
solamente a un cálculo riguroso, sino también lógico, funcional y estético. 


y 


e 


Ya solucionados los problemas anteriormente mencionados, se procede a la con- 
cepción de la estructura tomando en cuenta forma y tamaño del edificio, para analizar 
si requiere de juntas constructivas y conveniencia de las mismas, ubicación de las 
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columnas o muros de carga, trabes principales y secundarias, tipo de losa y de 
posible tener una idea preliminar del tipo de cimentación. 


Figura 17.1. Opción 1. 


Figura 17.2. Opción 2. 


*La trube probablemente requiera 
mayor peralte 


Para nuestro ejemplo se proponen dos juntas constructivas como se mu: 
enla figura 17.3. 


UE 
(1 


pi o eo a Ls E O 


Figura 17.3. Planta. Esc.f:400 


Las juntas constructivas se requieren debido a cambios de temperatura que 
causan deformaciones en la construcción, lo que obliga al empleo de dichas juntas. 
Éstas se necesitan muchas veces por largas longitudes en la edificación, otras por 
formar cuerpos con alturas diferentes y las más comunes por su ubicación en cli- 
mas frios o calientes. Las juntas deberán emplearse con amplio criterio estructural y 
constructivo, tomando en cuenta que una misma edificación necesitará la junta más 
o menos distante, dependiendo de la zona donde se construya. 

A continuación se muestran en corte las juntas constructivas más comunes. 
empleadas en edificios con longitudes muy fuertes (15 a 50 m), o en edificios con 
altura o posición diferente (figs. 17.4 a 17.8). 
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Jona constructivo 


Figura 17.4. 45 2 50 m Figura 17.5. Alturas 


por longitud, diferentes. 
Tiro de metal que ue desliz deun 
Ancla soldado ol Lado y fija dal otro Lada 
nulo yal 
—— Long y maturiol acabado 
Anquladencare 
luna plaxible 
Figura 17.6 
Tiro de metal que 
iaa dem 
Laso 
Jo 
Mos 
Figura 17.7 Figura 17.8 


Conocidos los antecedentes y funcionamiento del proyecto, se procede a su 
estructuración. 

El proyecto se encuentra formado por tres cuerpos que son: el edificio propia- 
mente dicho, la escalera de emergencia y acceso a sanitarios y el cuerpo de sanita- 
rios, además, la zona de estacionamiento para directores y empleados, 

El edificio que se va a analizar y calcular es el edificio para oficinas que consta 
de planta baja, dos entrepisos tipo y planta azotea. 

El edificio presenta entrejes de columnas de 3.60 m en sentido longitudinal y 
elaros de 10.80 m en sentido transversal, además, cuenta con un núcleo central con 
muros de concreto reforzado donde se ubican los elevadores y escaleras que dan 
acceso a las oficinas. 


Cargas sobre la estructura 


En toda construcción actúan cargas muertas, vivas, cargas por electo del viento 
y cargas por sismo. 
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Cargas muertas 


Son cargas muertas el peso de los materiales de construcción y también aque: 
llos elementos de po permanente. 

Los mismos reglamentos difieren en cuanto a la asignación en el peso de los; 
materiales de construcción, sin embargo, deberán consultarse los reglamentos de 
localidad y tomar en cuenta que los pesos indicados son minimos. 

El Reglamento de construcciones para el D, F, especifica: 


En losas de concreto reforzado de peso normal coladas en el lugar, el peso mues 
to calculado se incrementará en 20 kg/m*. Asimismo, cuando se coloque una capa d 
montero de peso normal sobre una losa colada en el lugar, el peso de esta capa también 
se incrementará en 20 kg/m. 


Para las condiciones de las losas y mortero mencionados el aumento será de 
40 kg/m. 


Cargas vivas 


Se consideran cargas vivas el peso propio de las personas y el de los muebles 

Los canceles se consideran dentro de las cargas muertas, sin embargo, en edil 
cios para oficinas se recomienda considerarlos como cargas vivas, debido a que fre- 
cuentemente cambian de posición. 

Es común aumentarle a la carga viva un sobrepeso de 50 a 60 kg/m? por causa 
de la cancelería. 

Se tendrá en cuenta que una carga viva puede ser estable o inestable, estar em: 
reposo, ser móvil o movible. 

Se considerará como carga viva el peso de la nieve (este concepto se debe tomar 
muy en cuenta, sobre todo en aquellos lugares donde la nieve cae con frecuencia). 

Es fundamental considerar las fuerzas dinámicas producidas por las cargas mó 
viles y las ocasionadas por el viento y los sismos. 

Cuando la nieve se encuentra en estado fresco su peso es aproximadamente de: 
unos 90 kg/m', sin embargo, ya convertida en hielo su peso aumenta al doble, unos! 
180 kg/m'. Otro detalle que hay que considerar es cuando se tenga una const 
ción con techos planos, pues la nieve y el granizo tapan las coladeras de desagúe 
la azotea reduciendo considerablemente el flujo del agua de lluvia, lo que ocasion: 
otro incremento de peso sobre la estructura. 


Cargas producidas por el viento 


Los reglamentos de construcción, a nivel internacional, consideran que la px 
sión del viento sobre una construcción depende de la velocidad y características que 
presenta la edificación (una construcción con paramentos verticales presenta 
yor exposición al viento que otra con paramentos inclinados). La velocidad se Lo: 
como el promedio de las variaciones de velocidad que se presentan durante un lap 
de tiempo finito. 

Cuando se trata de un empuje normal, la presión por metro cuadrado sobre la: 
superficie expuesta se expresa aplicando un coeficiente de presión (CJ: 


p=C4 
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donde: 


p, presión sobre la superficie expuesta en kg/m?. 
C,, coeficiente de presión. * 
q, presión del aire (usualmente se utilizan valores de 100 a 120 kg/m?). 


El Reglamento de construcciones para el D. F., de Luis Amal Simón y Max Be- 
tancourt Suárez, de editorial Trillas, da otro enfoque para calcular la carga por elec- 
to del viento. 

La acción del viento se considerará de igual valor que una presión que actúa en 
dirección perpendicular a la superficie expuesta y se obtiene con la expresión: 


p=C, C. Kpo 
donde: 


Ces un factor de presión cuyo valor depende de la posición de superficie ex- 
puesta (véase el reglamento de construcción de los autores mencionados). 

€, es un factor que depende de las condiciones de la edificación respecto a su 
exposición (véase el reglamento ya mencionado). 

K, para su evaluación se tendrán en cuenta tres zonas de ubicación indicadas 
en el reglamento de construcciones. 

Pa, €s la presión básica de diseño. Los valores dados por el reglamento los con- 
sidera el autor muy bajos. 


Las figuras 17.9 a 17.13 muestran el edificio en perspectiva y la secuencia 
que se va a seguir para calcular los efectos que se producen por el viento sobre la 
construcción. 


Figura 17.9. Edificio visto en 
perspectiva. 


*El cocliciente de presión para edificios de forma ortogonal (cuadrado o rectangular), es igual a 10, sin 
embargo, tratándose de otras formas geométricas el valor puede variar desde 0.3 hasta 2.20. 


Figura 17.10. Vista lateral. 
Empuje horizontal. 


Figura 17.13. Resultantes de 


Figura 17.11. Empuje de 
los empujes del viento. 


viento sobre la fachada frontal. 


e. 
+ He j= 


Figura 17.12. Planta del edificio mostrando los centros 
de gravedad de las áreas expuestas. 


Empujes de viento (áreas): 
v, = a,(aj) por velocidad del viento 
V, = a.(a)) por velocidad del viento 
v,= (as) por velocidad del viento 
Para obtener la posición de la resultante del empuje de viento, hacemos 
mentos en el nivel 0.00 (figs. 17-11 y 17.12): 
v, = as(aj) por velocidad del viento (h/2) 
V, = a,(a!) por velocidad del viento (h:/2) ( = Mia 
V, = as(ay) por velocidad del viento (h,/2) 


y Vi=V,+V+V 


Ubicación de la resultante (4) => 


Musas 
Vasca 
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Cargas producidas por sismo 


El Reglamento de construcciones para el D. F. hace mucho hincapié en el capítulo 
de sismos, buscando siempre la actualización y modificación como principal finali- 
dad la protección de vidas humanas, así, trata de evitar colapsos en los edificios ante 
el peligro de un sismo de máxima intensidad. 

Un sismo puede presentarse en cualquier parte del mundo, pero los más seve- 
ros ocurren generalmente en la costa del océano Pacífico y la parte sur de Asia. 

Actualmente los reglamentos cuentan con estudios geológicos y datos donde 
se aconseja la conveniencia de que toda construcción no solamente sea dúctil,* sino 
que cuente también con adecuada plasticidad para prevenir el colapso. En efecto, los 
reglamentos proporcionan coeficientes para diseño sísmico que dan a la construc- 
ción bastante seguridad. 

Toda estructura deberá ser analizada 
bajo la acción de dos componentes hori- 
zontales no simultáneos, actuando ortogo- 
nalmente sobre el edificio en cuestión (fig. 
17.14). 

Un sismo produce una serie de fuerzas 
internas que se combinan con las produci- 
das por las fuerzas gravitacionales. 

AL respecto, el reglamento establece: 
“Toda estructura podrá analizarse por sismo 
empleando diferentes métodos.” Veamos: 


1. Metodo simplificado. Para su aná- 


Figura 17.14. Cargas de sismo y lisis no se tomarán en cuenta los desplaza- 


viento actuando ortogonalmente 
sobre el edificio, 


Figura 17.15 


mientos horizontales, momentos de volteo, 
mi tampoco las torsiones. Además, deberán 
cumplirse otras condiciones: 


4) Entre la altura del edificio y su menor dimensión de su base no excederá 
de 1.5. Además, la altura de la construcción no será mayor de 13 m (fig, 
17.15). 


* Ductilidad, es la capacidad de disipar la energía producida por un sismo antes de alcanzar la carga de 
ruptura o su capacidad para deformarse antes del colapso final, 
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b) La relación entre lado mayor y menor del edificio en planta no ex 
de 2 (fig. 17.16). 


Ñ 


a 
+ b 


Figura 17.16. Planta. ap 


ía 


e) Cada planta por separado, contará con muros unidos entre sí por 
losas monolíticas capaces de resistir, por lo menos 75% de las cargas 
cales u otros sistemas resistentes y rigidos al cortante (fig. 17.17). 


Les muras resisten por 
pao Lo menos Lora/ede Lercan- 
Figura 17.17. Corte y planta. y. quewitaciomales.. 
En la construcción de los muros se pueden emplear concreto reforzado, 


que recocido o madera. Cuando se utilicen estos últimos deberán arriostrarse « 
diagonales, como se muestra en la figura 17.18. 


Figura 17.18 
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Los muros de carga que se encuentran en cada piso serán lo suficientemente 
resistentes para soportar, como mínimo, la fuerza cortante total que se encuentra 
actuando en cada nivel. La fuerza cortante será calculada aplicando los coeficientes 
sísmicos reducidos para construcciones del grupo B. 

Para construcciones del grupo A, los coeficientes que aparecen en la tabla 7.1. 
del Reglamento de construcciones para el Distrito Federal, se multiplicarán por 1.5. 


2. Método estático, El reglamento establece que este método se puede aplicar 
Para estructuras cuya altura no sea mayor de 60 m. 

Para diseñar, las fuerzas sísmicas podrán reducirse dividiéndolas entre el factor 
reductivo Q!, véase el Reglamento de construcciones para el D. E. (sección “Reducción 
de fuerzas sísmicas”). 

Además, el valor de Q! se multiplicará por 0.8 cuando la estructura no cumpla 
con las condiciones de regularidad que se indican a continuación (una estructura 
se considera regular cuando cumple con los siguientes puntos): 


+ La relación entre ambos lados del edificio no será mayor de 2.5. 

2. La estructura tendrá cierta simetría respecto a dos ejes perpendicualres en- 
tre sí, 

3. La altura en relación con el lado menor del edificio no será mayor de 2.5. 

4. En cada nivel, el edificio contará con un sistema de piso o techo rigido y re- 
sistente. 

5. Todas las columnas de todos los niveles estarán restringidas en ambos sen- 
túdos, perpendiculares entre sí, por diafragmas horizontales y por trabes o lo- 
sas planas. 

6. En ningún entrepiso la rigidez al cortante será mayor de 100% a la del piso 
inferior inmediato. 

7. El peso de un entrepiso no será mayor que el del piso inmediato inferior, ni 
menor de 70'% del mencionado peso. 

8. Las áreas abiertas no serán diferentes esencialmente en su posición de un ni- 

vel a otro, además, el área total de aberturas o huecos no excederá en ningún 

entrepiso una cantidad mayor de 20% del área del piso. 


Fuerza cortante* 

Las fuerzas cortantes que actúan sobre los diferentes niveles de un edificio, se 
suponen como un conjunto de fuerzas horizontales que actúan sobre cada uno de 
los puntos donde se concentran las masas. Cada una de estas fuerzas es igual al peso 
de la masa multiplicada por un coeficiente proporcional a la altura H, donde: 


H, altura de la masa sobre el desplante donde las deformaciones estructurales 
pueden ser visibles. 


El coeficiente mencionado se tomará igual a: 


siendo: 


+El reglamento permite calcular una estructura empleando valores menores de cortante cuando se tomen 
sen cuenta los valores del periodo de vibración. 
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V,, fuerza cortante. 
W., peso total del edificio (el peso incluye las cargas muertas y vivas 
cadas por reglamentación), 

e, el coeficiente sísmico es el resultado de dividir la fuerza cortante ho 
al que actua en la base de la construcción por efecto del sismo, entre 
peso del edificio sobre dicho nivel. 

Q, factor de comportamiento sísmico cuyos valores se indican a contint 
ción: 


9=4 


Se tomará este valor cuando la resistencia de la estructura en todos los ni 
sea proporcionada por marcos contraventeados o no de acero o concreto refot 
capaces de resistir por sí solos sin contraventeos, por lo menos, 50% de la 
sísmica. 


9=3 


Cuando la resistencia en todos los niveles es proporcionada por columnas 
acero o de concreto reforzado con losas planas, por marcos rígidos de acero o de 
creto o por muros de concreto reforzado. 


Q=2 


Cuando la resistencia a fuerzas laterales en todos los niveles de la estruct 
es suministrada por losas planas con columnas de acero o concreto reforzado, 
marcos de acero o de concreto contraventeados o no, y también por muros de 
postería con refuerzos de concreto y dalas debidamente confinados. 

También se utilizará Q =2 cuando la resistencia sea proporcionada por 
mentos de concreto prefabricados o presforzados. 


Q=15 


Cuando las fuerzas laterales son resistidas por muros de block hueco conf 
dos o con refuerzos interiores de concreto reforzado. 


Q=1.0 
Se aplicará este valor cuando se tenga una estructura construida con materí; 


diferentes a los ya mencionados. 


Coeficientes sismicos 


Construcciones Grupo B 
Zona l c=0.16 
Zona 2 c=032 


Zona 3 c=0,40 
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Construcciones 


Zona 1 
Zona 2 
Zona 3 


Construcciones Grupo € 


Hay construcciones que no requieren ser calculadas para diseño sísmico. 
Plano de localización del edificio (fig. 17.19). 


pe 


EX oricina 


emiricio 


Ayenido 


cincuLación 


ESC) 43750 


Figura 17.19. Plano de 
localización. 


272 
Planta baja (Kg, 17.20). 


$4900 000 


A + 


Figura 17.20. Planta baja. 


Planta tipo (fig. 17.21). 


Figura 17.21. Planta tipo. 
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Planta azotea (fig. 17.22), 


Figura 17.22. Planta azotea. Esc.4:4-00 


La figura 17.23 muestra con detalle la caseta de elevadores y 
el cubo de escalera, 


Figura 17.23. Caseta de Esc. 4:75 
elevadores y cubo de la 
escalera. 
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Corte longitudinal (fig. 17.24). 


+ 


Figura 17.24. Corte 
longitudinal. 


Esc.1: 270 


Las figuras 17.25 a 17.27 muestran detalles de la construcción. 


Figura 17.25. Detalle 1. Figura 17.26. Detalle 2. 


Detalles. Esc.4:40 


Firme deconcreto 


con Malla-Lac 


suelo perfectamente 
compoctado 


Figura 17.27. Detalle 3. 
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Corte transversal (fig. 17.28). 


Figura 17.28. Corte 


transversal. Esc. 4: 250 


Bajada de aguas pluviales (fig. 17.29), 


¡ra 17.29. Planta azotea. 


Esc. 4:4o0 
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Fachada longitudinal (fig. 17.30). 


! 25-20m So quen 4 50m —+ 
Figura 17.30. Fachada 
longitudinal. Esc. 4: 250 
Fachada transversal (fig. 17.31). 
ao | ae + 3to 
————bo.8om 
Figura 17.31. Fachada 
transversal. Esc. 4:250 


Análisis de cargas 


Opción 1. Planta azotea (detalle en 
corte, fig. 17.32): 


Figura 17.32. Azotea. 


Impermeabilizante 6.00 kg/m'x1.70x 10.80 =  110.0kg 


Capa de concreto 0.05 m x 18.36 m* x 2200 = 2020.0 kg 
Mortero cemento-arena 0.04 m (18.36) 1600.0 = 1175.0kg 
Relleno ligero (tezontle) 0.07 m (18.36) 1300.0 = 1670.0 kg 
Nervaduras de concreto 0.90 m (0.20 m) 10.80 x 2400 = 4666.0 kg 
Plafón de madera 34.00 kg/m' (18.36) =  624.0kg 


CM =10155.0 kg 
(150.0 kg/m*) (18.36 m) CV = 2754.0kg 


CM+CV= 12909.0 kg 
12909,0 
arg A A e A ko/mé 
Carga por M': 27 39 =703.10 kg/nr 


Aplicando el factor de carga (F): 
703.10 kg/m? x 1.1 =800.0 kg/m* 


Planta baja y entrepisos (fig. 17.33): 


Figura 17.33. Entrepiso. 


Loseta vidriada 0.02 (18.36) 2500.0 = 918.0 kg 
Mortero de cemento-arena 0.04 (18.36) 1600.0 = 11750 kg 
Capa de concreto (compresión) 0.05 (18,36) 2200.0 = 2020.0 kg 
Nervaduras de concreto 0.90 (10.80) 2400.0 (0.20) = 4666.0 kg 
Plafón de madera 34.00 (18.36) =  624.0kg 
CM= 9403.0 kg 

(250.0 kg/m?) (18.36 m3) CV= 4590.0 kg 

CM+CV= 13993.0 kg 


13993.0 2 
M0 -—__——_ ñ r 
Carga porM' =p 397179 =762.0 kg/m 


+ 762.0 kg/m? x 1.1 =838.0 kg/m* = 800.0 kg/m* (se igualó la carga) 
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La figura 17.34 muestra en planta la colocación de nervaduras y casel 
ques) del eje B, tramo 1-4 


Figura 17.34. Nervaduras y o 


casetones. 


Figura 17.35. Detalle 1. 
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Datos: 
$! =250 kg/cm* 
= 4200 kg/cm? 
1 kg/cm? 


Para no calcular deflexiones el reglamento de construcciones determina un pe- 


talte mínimo de- 
2c 
(1-35) 


K=0,00075/£W 
y Í: =0.6f, = 0.6 x 4200 kg/cm* = 2520 kg/cm* 


7. K = 0,00075/2520 x 800 = 0.028 > 0.025 


2x100 cm 
=0. 1 ARK | 28.40 
d=0.028x oso(: 3x1080 2) 28.40*cm 


h=d+r=28.40+2.60= 31 cm > mayor al supuesto 


Para el ejemplo: 


Cargas (fig. 17.36). 
Caseta de elevadores y cubo de escalera: 


(4.10 x 2) + (1.60 x 3) + (3.60) + (1.70) ml (muros) 


=18.30 ml x 2.00 ml x 0.10 x 2400 = 8784 kg 

Losas: 3.60 x 6.70 x 650 kg/m? =15678 kg 
Peso elevadores (4000 kg x 2) = 8000 kg 
Pretil: (25.20 mx 2) + (10.80 x 2)=72.00 ml x 0.10 x 0.90 X 2400=15552 kg 
= 48000 kg 


Peso de azotea y entrepisos (c/uno): 


10.80 mx 25.20 m x 800 kg/m = 
217700 kg 


Figura 17.36. Cargas en cada 


25.20m E nivel. 


*Peralte mínimo. 


Figura 17.37. Cerga sobre el 
núcleo. 


Cancelería exterior de aluminio y cristal (6 mun): 


2.80 mx 3.20 m x 60 pzs. x 50 kg/m'=26880 kg 


Cancelería interior de aluminio y cristal (5 mm): 


8.60 mx 1.60 mx 4-40 kg/m'=2200 kg 


Peso propio de muros de concreto armado (nt 
(ig, 17.37): 


18,30 mi x 10.00 mx 0.20 x 2400 kg/m?=87840 kg 
Peso por losas sobre el núcleo central: 


[(3.60 mx 8.75 m) + (3.60 x 2.05 m)]800 kg/m* 
=31 104 kg 


2 31104x 4 = 124420 kg 


A 


Carga en cada nivel: 


Caseta y cubo = 8784 kg + 15678 kg +8000 kg = 32.460 kg, 
Azotea =217700 kg +15552 kg =233250 kg 
Entrepisos— =217700 kg + 26880 kg/3 + 2200 kg/3 

+. 217700 + 8960+730 = 227390 kg 
Piso =217700+8960 +730 = 227390 kg 


Los empujes horizontales producidos por sismo y viento, podrán ser resisti 
por los muros de concreto reforzado del múcleo central, por las columnas de 
crelo armado o bien por ambos. 


Características del edificio 


Edificio por su uso: oficinas. 

Zona 1. Altamente compresible. Coeficiente sísmico; c=0.32 

Estructuración: estructura con base en columnas de concreto armado de fos 
trapezoidal y losas planas aligeradas. 

Factor de ductilidad: Q=3 

Factor de proporcionalidad: 


c 0.32 
== =0. 1 
E] 3 07 


4350 
ur |. 
soeTosa| 


201. 
ale 


| 57m 
Haedo | Lom 
40.80m. Figura 17.38. Alzado 
y planta. 
—+ 


Figura 17.39. Posición de la 
resultante. 


17.40. Posición de la resultante. 
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Se hará el cálculo sísmico y por viento del edificio 
en sentido transversal, por ser en este sentido donde el 
edificio presenta mayor debilidad. 

Primero se supone que los muros del núcleo cen- 
tral son capaces de resistir los empujes sísmicos y los 
empujes producidos por el viento (fig. 17.38). 

Cálculo sísmico: 


32460 kgx 0.107 = 3473 kg 
233250 kg x 0.107 = 24958 kg 
227390 kg x 0.107 = 24331 kg 
227390 kg x 0.107 =24331 kg 
227390 kg x 0.107 =24331 kg 


Momento de volteo: 


3473 kgx1190m= 41328 kgm 
24958 kgx 9.75 m= 243340 kgm 
24331 kgx 6.55 m = 159368 kgm 
24331 kgx 3.35m= 81509 kgm 
24331 kgx 0.15m= 3649 kgm 


M, _ 529194 kgm 


Excentricidad (e) = E EnIkE” 


=2.24m 


La figura 17.39 muestra la ubicación de la resul- 
tante, 

La resultante cae fuera del tercio medio de la base, 
lo que produce en el núcleo central una compresión en 
el punto (x) y una tensión en el punto (x). 

Una solución sería aumentar el espesor de los mu- 
ros en el núcleo central (es una buena solución siempre 
que la excentricidad sea pequeña), pero en muchas oca- 
slones se requiere un incremento de espesor muy fuerte 
que origina prácticamente modificación del proyecto. 

Resulta mejor solución que, parte del sismo, lo re- 
sista el núcleo central y otra parte las 16 columnas que se 
encuentran en ambos lados longitudinales del edificio, 

A continuación se aplica esta última opción. 

Se supone que el momento sísmico total (529 194 
kgm) será resistido por el múcleo central (250000 
kgm) y (279194 kgm) por las ocho columnas que se 
localizan a cada lado longitudinal del edificio 


a) Núcleo central: 


te _ 250.000 kgm _ 
Excentricidad (e) = EZ lg 06m 


La resultante cae dentro del tercio medio de la 
base (fig, 17-40). 
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b) Soportado por las columnas: 
Momento sísmico que toman las columnas: 
529194 kgm — 250000 kgm= 279194 kgm 


Obtención de la carga sísmica equivalente que toman las columnas por 
paración: 
529194 kgm 101424 kg 
279194 kgm x 


_ 279194 kgmx 101424 kg _ 
a 529194 kg m ES 


Viento. Para el ejemplo se supone un empuje de 160 kg/m”, equivalente a 
presión de viento de cierta consideración (prácticamente igual a 120 km/hora) 
17.41). 

Empujes sobre la fachada: 

1.60 mx 3.60 mx 160 kg/m'= 922 kg 
25.20 mx 10.80 mx 160 kg/m? = 43546 kg 


Momentos: 


922 kgx 11.60 m = 10695 kgm 
43546 kgx 5.40 m = 235148 kg m 


he/t+40.89=44.60m 


tilo 


d=tz.zom 


¿st 


Agulo epenim 


Figura 17.41. Empujes de 
viento, 
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Carga sobre el núcleo central: 


Muros en caseta y cubo de escalera 8784 kg 
Losa en caseta y cubo de escalera 15678 kg 
Peso propio de muros (en los 3 niveles) 87840 kg 
Peso en losas (en los 4 pisos) 124 420 kg 


M. _ 245843 kgm 


Posición de la resultante = 5 = 52222 = 1.03 m (no hay falla) 


Figura 17.42. Posición de la 
resultante. 


múvi+ 3.59 m 


¡a 17.43. 
mtesismico. —¡|R 


Figura 17.44. Excentricidad. 


Ew — 236722 kg 


La figura 17.42 muestra la posición de la resultante. 

En caso de falla, una solución sencilla sería aumentar el espesor en 
los muros del núcleo central, para hacer que la resultante coincida dentro 
del tercio medio de la base. 

Esfuerzo cortante sísmico: 


53510 kg _ 
16 cols.* 


y SER E 2900 4840 kgmn (Big 17:49): 


3344 kg 


Carga gravitacional por columna: 


247880 KE — 47394 kg 
20 cols. 


Excentricidad (fig. 17.44): 


_ 4849 kgm _ 
TA 


La resultante cae dentro del tercio medio de la base. 
Ahora veamos si el concreto en la columna resiste el esfuerzo de com- 
presión: 


Josr. =v0.8X250 = 14.14 kg/cm? 


47394 kg _ 47394 kg 
40x100cm 4000 cm* 


E 
= 11.85 kg/cm' < 14.14 kg/co? 


El concreto en la columna resiste adecuadamente el esfuerzo de com- 
presión. 


*El peso total del edificio será soportado por la oralidad de las columnas (20 columnas) y el 
momento sísmico y esfuerzo cortante sísmico serán resistidos únicamente por las 16 columnas, que 
se encuentran en los dos lados longitudinales del edificio, 


Cálculo de la nervadura principal (fig. 17.45), 
Momento flexionante: 


> 
m=*EQ10 pe POR TO 70) - 1321920 kgem 


Porcentaje mínimo de acero: 


¡3 off _ 07V250. 


= 0.0026 
ME 4200 a 


Porcentaje de acero para falla balanceada: 


075 OBSfB 6000 _ 7 0.85%250X0.85 ,_6000 
A E E) 10200 


2 P.=0.019> Pasa 


Ly _ 0.019x 4200 
f 250 


Y =0.32 


Figura 17.45. Eje B, tramo 
14, 


Peralte por flexión: 


1321920 
0.9 x 250 x 170 x 0.32(1 — 0,59 x 0,32) 


=d+r= 11.60 cm+ 3.40 cm= 15 cm < 20 cm 


d= 


= 11.60 cm 


El reglamento dice: se colocarán estribos verticales por especificación con dí 
'metro no menor de '/,* separados a cada medio peralte. El autor considera que bi 
se pueden colocar a cada 20 cm. 

Revisión a esfuerzo cortante: 


NS wl(1.70) _ 800 x 10,801.70) 
2 


5 =7344 kg 


o e HA 
vor ao 406 Kalea? 


Vaén = 10.8 250 = 0.8200 = 11.31 kg/cm? > 4.66 kg/cm! 
El ancho de 1.70 m comprende: 


Una nervadura de 40 cm más dos nervaduras de 25 cm cada una, además, 
casetones de 40 cm cada uno. 


Área de acero para las nervaduras: 


A,=0.019 x 90 cm x 15,20 cm = 26.00 cm? 
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Cada nervadura llevará la siguiente área de acero; 


g0cm  2600cm! 
40m x 
A a 
¡ x= 90 cm 11,56 cm 
conf 45 = 136c0 - 54 45 (nervadura de 40 cm) 
1.99 cm 


Nervadura de 25 cm: 
26 cm? — 11.56 cm? 
2 
. 722 cor 
7 1.99 cmé 


=7.22 cnY 
= 4$ $5 (en cada nervadura de 25 em) 
Croquis de armado (fig. 17.46): 


Mallo metálico 


Blegoz. Ligoro 


Figura 17.46. Armados, 


*El peralte por cslculo resulto de 11.60 cm y h=20 cm, no obstante, 
no se hizo la modificación debido a que el peso propio de la losa se 
«consideró desde un principio de 20 ci. 

Asimismo, al revisar el cortante por penetración también se calculo 
cond=11.60cm. 


Cortante de penetración en la columna (fig. 17,47): 


[(2 x 20 cm + 0.54) + (40 +d)] =[(40 cm + 0.5 x 11.60 cm) 
+(40 + 11.60 cm)] = 97.40 cm 


ds Vio al 1728 kg 
— ñ(97.40 cmd — 0.8x97.40X11.60 


= 1.92 kg/cm? < ión 


Figura 17.47, Cortante de 
penetración. 


Cálculo de la retícula celular (fig. 17.48). 


Figura 17.48. Reticula. 


Losa colada monolíticamente con sus apoyos: 
Momento positivo (centro del claro) 0.025 wi; 

0.025 x 800(10.80) =2332.80 kgm=233280 kgem 
Momento negativo (bordes interiores) 0,033 wl; 

0.033 x 800(10.80) =3079.30 kgm= 307930 kgcm 
Momentos en cada nervadura: 


Positivo 233280 kgem x0.50=116640 kgcm 
Negativo 307930 kgem x 0,50= 153965 kgcm 


Revisión del peralte (se toma el momento mayor con la nervadura de menor 
espesor): 


he 153965 
0.90X10X250x0,32(1-0.59X 0.32) 


+ d=4261.36 =16.20 cm” (fig. 17.49) 


= 261.36 cor 


fuen 


24.68 20em Considerando la sección de 25 cm de altura, la nervadura de 10 cm 


de espesor resiste adecuadamente el momento flexionante, no obstante, sería 
conveniente aumentar estas nervaduras a 12 cm de espesor, 


Figura 17.49. Peralte. * Desde un principio se consideró h =25 cm. 
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Revisión a esfuerzo cortante de las nervaduras en la retícula. 
Al ser cuadrada la carga se reparte por igual en ambos sentidos: 
800 kg/m? x 0.50 = 400 kg/m' 


. 400% 0.50 x 10.80 


> = 1080 kg 


y= Y _ > 1080 kg 
y “rbd 7 08x10x 21.60 


6.25 kg/cm? < vam 


= 6.25 kg/cm 


Se colocarán grapas en las nervaduras de 10 cm espaciadas a cada 20 cm, ar- 
madas con 24 43 (fig, 17.50). 


eJeclaro 


Ad, VYE0 20m 
Hurvadura brons- 
versal de 40cm 
tolumng tolomng 


40.80 m 


Figura 17.50. Corte transversal. 
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ión 2. Estructura a base de columnas y trabes de concreto armado, 
Se analiza el eje B, tramo 1-4 (fig. 17.51), siguiendo lo establecido por el 
glamento de construcciones para el D. E. 
Cargas en azotea y entrepisos (fig. 17.52): 
3.60 mx 800 kg/m* = 2.90 ton/m! 
Peso propio trabe: 0.20 x 0.50 x 2400 kg/m” = 0.50 ton/m! (supuesto) 


2 w=2,90 + 0.50=3.40 10n/ml 


e 


+ (80m 4480 + 


1052 3:40 Lon/m 


40.80 
97m 3.20m 


3.20m 


o 


Figura 17.51. Eje del edificio 


visto en planta. > 


Figura 17.52. Estructura. Corte transversal. 


Para esfuerzos de trabajo en secciones a fMlexocompresión, el autor aconseja: 
tomar el promedio: 


Compresión: 0.30 /!=0.30 250 kg/em*= 75 kg/cm* 
Flexión:0.35 f!=0.35 x 250 kg/cm* = 85 kg/cm? 
160 kg/co* 


La mitad para resistir la carga axial en los postes (compresión) y la otra mitad 
para resistir la flexión. 
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: a Cálculo previo de secciones en vigas y columnas para obtener los mo- 
MA (Ext) nenas de inercia y las rigideces relativas de la estructura (figs, 17.53 y 
17.54), 


La rigidez en las vigas se igualan a (1.0) debido a que se consideran de la mis- 
ma sección y muestran, además, la misma longitud, 
(22%G00m) 


£ viga 


z les otea y entrepisos) 
viga (iguales en azotea y pisos) 


Columnas: 
Proporcionalmente simplificamos operaciones: 


D/A= 800 cm'/2000 cm*=0.40 
20 x4oncm) C/A= 1200 cm2/2000 cm? 
B/A= 1600 cm/2000 cm? =0.80 


Figura 17.53, Secciones, por tanto: 


Rigidez tramo D-C= 1/3,20 m + 0.40 = 0,71 
Rigidez tramo C-B = 1/3.20 m +0.60 = 0.91 
Rigidez tramo B-A =1/3.20 m+0.80 =1.11 


A 071 
A e 


= 0.38 1 =0.27 


L 
0.71+1+0.91 
0.91 
2.62 0.35 


ll 0.91 
oe = 0.30 
0.91+1+1.11 03707 


1 0.37 


3.02 


Figura 17.54. Factores de 
distribución. 


Cargas sobre la estructura (fig. 17.55). 
Azotea: 


3.40 ton/m X 10,80 m= 36.72 ton/2= 18.36 ton 
Peso propio columna: 


[9t6myosom 
2 


)»20 mx 0.20x 2.40 ton/m' = 0.768 ton 


Entrepiso; 18.36 ton 


Peso propio columna: 


(Qs9mposom), mX0.20 X 2.40 ton/m' =1.075 ton 


Figura 17.55. Cargas. 


Entrepiso: 18:36 ton 
Peso propio columna: 


[990 m: 10m 


2 )»20 mx 0.20 x 2.40 ton/m' = 1.382 ton 


Aceleraciones sísmicas: “Para su cálculo el autor sugiere considerar (1.8 
simas) por cada metro de altura.” 


Carga por piso Aceleración supuesta Aceleración real Contantes 
1920100 9.60X0.018=0.173 :. 1920x0.173=332 0173X093=0.16 1920x0.16=3.07 
» 

C q 1950t0n  640X0.018=0.115 -. 19.50x0.115=224 0.115x093=0.11 — 19,50x0.11=2,12 


By 1980100 3.200.018 >-0.058 . 1980X0.058=1.15 0.058x0.93=0.054 1980X0.054 == 107 


0 
e 
W,= 58.50 ton x,=671 V=0.26 100 
=0cW, =0.107 x 58.50 10n = 6.26 ton 
Factor de corrección = Y-= 428 - 9,93 


z, 6.71 
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La figura 17.56 muestra la estructura del edificio, las aceleraciones reales y los 
cortantes en cada nivel, 


40.50m 


2.07 


3NHRACG AO 


5484407626 


Figura 17.56. Estructura. Acalergciones Cortantes 


Los momentos de empotramiento en cada extremo de la columna, se obtie- 
nen multiplicando el cortante de cada piso por la mitad de la altura del piso (fig. 
17.57). 

Los puntos de inflexión en las columnas extremas, se localizan a / de su altura 
para el primer nivel, y Ys de su altura para el último nivel. 

En los niveles intermedios, el punto de inflexión se localiza a la mitad de su 
altura. 


q yb 


ira 17.57. Momentos de 
!tramiento y puntos de 


inflexión. Aa 
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Cálculo de los momentos sísmicos (fig. 17.58): 


ES M5 207207 —4911m+2=246tm0 
1 
| 43ttm sstm — 5.19x160m=830tm+2=4.151m 
| 
220 

—— 830tm tm 6.26x 1.60 m= 10.001m>2=5.00 tm 
3lzom 
+— 40.00 tm 


Excentricidad il ja (fig. 17.59): 
Figura 17.58.Momentos 'ntricidad en la columna de planta baja (fig. 17.59) 


sismicos. 
icidag —_M_ — 1000000 kg cm > 
Excentricidad A 58500 kg 17 cm 


Figura 17.59. Excentricidad. 


e la excentricidad es igual a 17, de 100 cm, es decir, la resultante cae en el tercio medio de 
la base. 


Figura 17.60 


£ tromocolumnes 


Figura 17.61. Momentos en 
las trabes. 


Momentos en columnas. Eje B (lig. 17.60); 
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1 48, 
E 7 


HA 


2.0 495 
cl ld 


La figura 17.61 muestra la gráfica de momentos en las trabes; 
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La figura 17.62 muestra los momentos en las columnas: 


Figura 17.62. Momentos en 
las columnas, 


La figura 17,63 muestra los 
cortantes sísmicos. 


Figura 17.63. Cortantes 
sismicos. 


Empujes horizontales y de- 
formación (fig. 17.64): 


Figura 17.64. Empujes 
horizontales. Deformación. 
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Cimentación. Primeramente se conocerán las características del subsuelo, y 
se tendrá la seguridad de contar con un suelo que, aunque sea resistente, no sea de- 
leznable como la arcilla, la arena o la grava; de ser así, se tomarán las precauciones 
necesarias, 

Ya efectuados los estudios requeridos, se acepta una resistencia en el terreno de: 

R¡= 10.85 ton/m* (según los estudios del subsuelo) 
Con las características del suelo se proponen dos soluciones para la cimentación: 


Solución A. Zapata aislada rectangular de concreto reforzado. 
Solución B. Zapata corrida de concreto reforzado. 


Solución A (fig. 17.65): 


Datos: 


f! =250 kg/cm* 


a 3850 ton +10% _ 643 


10.85 ton/m' 
600 _ 6.00 _ 
pa =p = 300 m 


tad 


—Y=3.00 m0 


+ (ío0+d) $ 
, l 


Lorta xx 


Figura 17.65. Zapata rectangular. 
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La zapata mostrada en la figura 17.65 presenta dos 
ciones críticas para flexión, una en sentido x-x (de 1.00 m)' 
la otra en sentido y-y (de 0.90 m). 

La sección crítica respecto a esfuerzo cortante de pent 
ción se localiza a una distancia d/2 por fuera del perímetro 
la columna. La trasmisión de la carga se efectúa siguiendo 
ángulo aproximado de 60? con forma de pirámide truncada. 

Para calcular el área de acero y la adherencia, se t01 
la misma distancia que la obtenida para calcular la 
crítica para flexión. 

Cálculo del momento flexionante (sentido x-x) (l 
17.66), 

Cálculo del momento por flexión: 


M,= 


RO 
HU =9.765 tonm = 976500 kgcm. 


Cálculo del momento por flexión (sentido y-y): 


= 790000 kgcm 


Figura 17.66. Fexión. 


Cálculo del porcentaje de acero, |”: 


ñ= o7ff = 074250 0.0026 


h 4200 
Obtención del peralte por flexión (se toma el momento mayor); 
ds Muse 
ser 95 Ps ) 
976500 
0.9 x 0.0026 x 200 x soo(1 HO O ) 


250 
e a =510 -.d=y510 =23cm 


h=d+r=23+5=28cm 


El reglamento de construcciones establece para las zapatas un espesor mínil 
de 15cm, 

En elementos colados contra el suelo, el recubrimiento mínimo para el 
será de 5 cm. 


Cálculo del peralte por cortante de penetración (fig. 17.67): 


— 10% = 10.85 10nm- 1,085 tonm=9.765 tonm. 
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e 
R,(a, - a,) — (0:43 x 1.23) = (2.00 x 3.00) — (0.53) 
+. 9.765(5.47) = 53.42 ton=53420 kg 
dE BO di 
"daa ele 
El resultado de 8.75 kg/cm* es aceptable ya que no excede el admi- 
sible de: 
r e Vaén = Fry $? =0.840.8x 250 =11.31 kg/cm 
po Cálculo del área de acero: 
A A, = phd = 0.0026 x 200 x 23 = 11.96 cm 
+ Ú 2 
po conf 44 =1196 104 84 «sep. = 290 M _ 20 cm 


1.27 104 
Figura 17.67, Cortante. 


Por comparación se obtiene el área de acero en el otro sentido: 


976500 11.96 cm? 
790000 x 


_ 790000X 11.96 
“976500 ad 


En zapatas aisladas rectangulares, el reglamento determina: 


El refuerzo de acero paralelo al lado largo se distribuirá uniformemente y el 
paralelo al lado menor se repartirá en tres franjas: en la franja central de ancho a; una 
cantidad igual de acero de la totalidad que debe colocarse en esa dirección, multipli- 
cada por 2a/(a, + a,), El resto del acero se repartirá uniformemente en las dos franjas 
extremas.” 


9.68 x 2a, 9.68x2x2 A 
A AAA 1 14 
(a, +a,) 2+3 En 


conf 43 = E = 11443... sep.= 


200 cm 
14 


+. 9.68 cm' —7.74 cm* =1.94 cm; conf $3 = E =3$ 3 030cm 


=18 cm 


La figura 17.68 muestra la colocación del acero en la zapata rectangular. 


Anclaje. Adherencia. El reglamento de construcciones considera que una ba- 
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=e 


am 


+ 


T | 
aja) —d= 20m. ¿059 > 


Figura 17.68, Zapata 
rectangular. Armados. 
rra de tensión cuenta con una longitud de desarrollo suficiente, cuando: 


Pa asf 
Ls = 0.06 > 0,006 def, 
VE 


donde: 
La, longitud de desarrollo de la barra, en cm 
a,, área transversal de la barra, en cm? 


d,, diámetro de la barra, en cm 
Cálculo de la longitud de desarrollo de la barra (fig, 17.69): 


La = 0.061.270 20 cm 
P 


0.006 x 1.27 x 4200 = 32 cm 


y 
En el sentido y-y (90 cm), la longitud de desarrollo se cumple ampliamente. 


———Lolumna 


HO Bom 


Figura 17.69. Longitud de 
desarrollo. 
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La figura 17.70 muestra la cimentación del edificio (solución A). 


Figura 17.70. Cimentación 
vista en planta. 


Zapato aislada nectan — 
qular de concreto armado 


ra 17.71. Perspectiva. 
Detalle. 
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Solución B. Zapata corrida de concreto reforzado (fig. 17.72): 


Y 
H— YH Carga sobre lazapata: 
t 


58,50 ton x 8 columnas =468 ton 


' 
1 Carga por ml = a = 18.60 ton/m 
l Cálculo de la zapata: 
,9 A si 468100 47.93 mr 
is ; 9,765 10n/m7 di 
EST R _ 47.930 
a ancho = 30. =190m 


o también: 
18.60 ton/m 


h 
¡ 
he e 
h ABI to 90m 
50 po 9.765 ton/m' 


Diagrama de esfuerzos cortantes y momentos flexionantes 
17.73) 


Figura 17.72. Planta. 


40.00 ton 1.20 m9.:165ton/mt 


Figura 17.73. Esfuerzos y 
momentos. 


*Los coeficientes indicados se 
«multiplican por Gl) 

*% Los coeficientes indicados se 
multiplican por (m1), 
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15/38 x 9.765 x 3.60(1,90) = 26.37 ton(en 1.90 m) 
15/38 x 18.60 x 3.60(1.00) = 26.38 ton(en 1.00 m) 
23/38 x 18.60 x 3.60 = 40.50 ton 


20/38 x 18.60 x 3.60 = 35,22 ton 
18/38 x 18.60 x 3.60 = 31.67 ton 
19/38 x 18.60 x 3.60 = 33.48 ton 


225/2888 x 18.60(3.60 — =18.78tm 
304/2888 x 18.603,60? =25.40 tm 
96/2888 x 18.60(3.60 = 8.00 tm 
228/2888 x 18.60(3.60?  = 19.00 um 
133/2888 x 18.60(3.60 =11.10wm 


Cálculo del peralte por flexión y cortante. 


S _ 0250 = 0.0026 


AS 4200 


Se supone un porcentaje igual a 0.004: 


y PLe- 0.0420 - 0.067 y = Y 
y Ma 2540000 
Fxbf:y(1—0.59y)  0.9x100x250x0.067(1-0.59x 0.067) 


=1755 cm? 
2d=4 1755 = 42cm h=d+r=45cm 
Peralte por cortante: 


= Esq EOS A 
= bd "0800 xa 1205 kg/cm! > vin 


La zapata falla por cortante. 
Nuevo peralte por cortante: 


40500 _ 40 500 a 


7 0.80 100% vada 0.80X100X11.31% 


*Para no trabajar con el cortante admisible máxieno, se puede suponer un admisible menor, por ejemplo 
v.=10.0 kg/cm, veamos: 


de = O lem h= dy +r=350m 


0.8 X 100 X 10.0 
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Áreas de acero: 
A,=0.004 x 100 x 51 =20.40 cm? 
Por comparación obtenemos las otras áreas de acero: 
2540000 20.40 cm? 
1900000 ES 
. y — 1900000 x 20.40 
a 2540000 
y 2540000 20.40 cm? 
1110000 x 


1110000 x 20-40 _ dE 
o e 


8.92 cin? < Pan bd (en estos casos se colocará el minimo por especificación). 


= 15.26 cm 


Acero por temperatura. El reglamento especifica: 


Cuando el elemento estructural se encuentre protegido de la intemperie, un: 
Tuerzo mínimo de 0.2%. 

Cuando el elemento estructural se encuentre expuesto a ella o en contacto 
el terreno, un refuerzo minimo de 0.3%. 


Para nuestro ejemplo, P'=0.3%: 


A,=P bd=0.003 x 100x 51 =15.30 cm* 
Colocación del acero en la zapata: 


Para A, =25:40 cm! ¿conf 45= P20 134 45 


100 cm 
15$ 


Para As=15.26 cm'; 


sep.= =8cm 


conpr4= 226 124 44 


— 100 cm 


sep.= 2Í =8cm 


Para los otros momentos se colocará el acero con el mínimo por especificación: 


A,=0.0026 hd= 13.26 cm? 


cong44= 225 =104 44 
Sep. = 20M 10 cm 
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La figura 17,74 muestra la colocación del acero (corte y-y). 


¿44080 Acero por enpacificación 
C O ¡e A 
no 
$440 Som 
43 Qt 
¡ PO 2en PH Q Sem ¡Sc 


Figura 17.74. Corte 
engitudinal (yy) Corte transversal (c-x) (lig. 17.75). 


Figura 17.75. Corte 


transversal. 
Adherencia. Longitud de anclaje. 
199 x 4200 
Ly = 0.06 22 = 32 cm 
1250 
Y 
0.006 x 1.59 x 4200 = 40 cm 
Longitud de desarrollo de la barra (fig. 17.76). 
Columna 
+ 
h=55 d254 

Figura 17.76. Longitud de 1 

desarrollo de la barra. AA 


La longitud de anclaje se cumple adecuadamente. 


